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Geotechnische Herausforderungen bei weichen Böden 
 

1 Einleitung 

Bauen in weichen Böden stellt hohe Anforderungen an Baugrunderkundung, Modellbildung, Planung, Berech-
nung und Ausführung sowie messtechnische Begleitung, um Bauwerke sicher und wirtschaftlich erstellen zu 
können. Tragfähigkeit und Steifigkeit sind im Vergleich zu mindestens steifen oder rolligen Böden meist deut-
lich geringer. Zeitabhängige Eigenschaften der Böden und langanhaltende Verformungen infolge Spannungs-
änderungen und anderer Einflüsse erfordern präzise Planungen auf Basis zutreffender Baugrunderkundungs-
ergebnisse. Undrainiertes Verhalten solcher Bodenschichten bedürfen einer besonderen Beachtung. Span-
nungsänderungen und Verformungen führen oft zu Porenwasserüberdrücken, die zu einer Reduzierung der 
Standsicherheit führen können. Weiche Schichten können sich bis in grössere Tiefen erstrecken ohne eine 
nennenswerte spannungsabhängige Zunahme von Steifigkeit oder Scherfestigkeit.  
Verformungen, wiederholte Belastungen und Erschütterungen können zu einem deutlichen Abfall der Scher-
festigkeit auf eine geringe Restscherfestigkeit führen. Dies erfordert oft aufwendige und komplexe Lösungen 
z. Bsp. für Gründungselemente, Baugrubenverbauten oder Böschungs-, Hangsicherungen. 
 
Gehen Gründungs- oder Aushubtiefen oder Abmessungen der Bauwerke über das hinaus, wofür Erfahrungen 
aus bereits ausgeführten Projekten vorliegen, können sich bisher nicht bekannte Folgen oder Effekte einstel-
len, wie z.B. Entfestigungen infolge Aushubentlastungen, oder dem Einsatz schwerer Baugeräte.  
Baumassnahmen in weichen Böden in Bereich Rosenheim, Starnberg oder im Konstanzer Seeton haben die 
Notwendigkeit verdeutlicht, das Verhalten solcher Böden und deren Auswirkungen auf geplante Projekte ge-
nauer zu erfassen.  
 
Die Bedeutung der weichen Böden kann auch daran abgelesen werden, dass sie Thema bei anderen Tagun-
gen waren oder sind, siehe z.B. die 9. Geotechnik-Fachtagung, Bauen in Seeablagerungen – Herausforde-
rungen und Perspektiven, Ostschweizer Fachhochschule, 2020 und das 36. Christian Veder Kolloquium, Be-
sondere Herausforderungen in Planung und Ausführung beim Bauen in weichen Böden, TU Graz, 2022. 

2 Geologische Entstehung 

In Europa sind diese meist jungen Ablagerungen geologisch gesehen durch Vergletscherungen in den Eiszei-
ten (Quartär) entstanden. Die Sedimente setzten sich rund um die Alpen in den Beckenlandschaften ab. In 
der Mittellandregion sind die durch den Rückzug der Gletscher gebildeten Seen allmählich durch Tonablage-
rungen aufgefüllt worden, welche normal konsolidiert sind oder infolge Eigengewicht und Alterung leicht über-
konsolidiert. Im Raum Bern z. Bsp. sind diese jungen Ablagerungen besonders hervorzuheben, welche durch 
die verschiedenen Vorstösse und Rückzuge der Gletscher, Böden mit teils sehr unterschiedlichen Zusammen-
setzungen und Eigenschaften hinterliessen. 
Glaziale See- und Flussablagerungen sind im Gegensatz zu den Moränen meist als schlecht tragfähig einzu-
stufen. Aufgrund der unterschiedlichen Entstehung und Belastungsgeschichte dieser Ablagerungen können 
solche Bodenschichten auch auf kurzen Entfernungen stark unterschiedliche und wechselnde Bodenparame-
ter aufweisen, [9]. 
 
Im europäischen Raum stehen folgende Böden häufig als weiche Böden an: Seetone, Beckenschluff, Ge-
schiebelehme als auch Böden mit organischen Anteilen wie Faulschlamm, Mudde, Klei oder verschiedene 
Tonarten.  
 
Auch aus der warmeiszeitlichen Entstehung entstanden Seeablagerungen: «In warmeiszeitlichen Seen – wie 
heute in der Schweiz – tragen v.a. Bäche und Flüsse Sediment in den See. An der Flussmündung setzen sich 
sandig-kiesige Deltaablagerungen ab, welche sich zur Seemitte hin mit den eigentlichen Seeablagerungen 
verfingern. Die Seeablagerungen werden zur Seemitte hin zunehmend feiner (Sand ➔ Silt ➔ Ton). Typisch 
für warmzeitliche Seeablagerung ist die Einbettung von organischen Bestandteilen wie Algen, Geschwemm-
sel, Holz etc. sowie - meist in Ufernähe - die Bildung und Einbettung von Seekreide.» (Nach Gander, P., 2020 
vgl. [4]). 
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Abbildung 1: Schematischer warmeiszeitlicher Ablagerungsvorgang eines Seetons, nach [4]. 

Auf weitere Details zur Entstehung und dem Vorkommen der Seeablagerungen sowie Seekreide in der 
Schweiz wird nachfolgend nicht weiter eingegangen. U.a. an der 9. Geotechnik-Fachtagung von 2020 am 
Campus Rapperswil (Ostschweizer Fachhochschule) wurde dies detailliert behandelt.  

3 Klassifizierende Eigenschaften 

3.1 Überblick 

Unabhängig von ihrer geologischen Entstehung können weiche Böden als feinkörnige Böden mit einer wei-
chen, breiigen bis flüssigen Konsistenz angesprochen werden. Sie sind meist normal-, unter- oder leicht über-
konsolidiert. Eine Überkonsolidierung ohne zuvor grössere Überlagerungsspannungen infolge Eis oder Boden 
kann sich infolge Alterung ergeben. In Abhängigkeit der Liegezeit treten Sekundärsetzungen auf, welche die 
Charakteristiken einer Vorbelastung des Bodens aufweisen. Die Entwässerungsbedingungen glazialer Abla-
gerungen weisen eine grosse Bandbreite auf. 
 
Mit dem Begriff des weichen Bodens wird in diesem Artikel nicht nur auf den Wert der Konsistenz- oder Zu-
standszahl verwiesen, sondern sollte als Oberbegriff behandelt werden. Als weicher Boden wird i.d.R. ein 
feinkörniger, kohäsiver Boden mit einer Konsistenz, die nahe am Wassergehalt der Fliessgrenze liegt, be-
zeichnet. Solche Böden reagieren empfindlich auf Spannungsänderungen. 
 
Bei der Korngrössenverteilung wird in Abbildung 2 zwischen leicht plastischen Silten sowie mittel- und ausge-
prägt plastischen Silten sowie Tonen unterschieden.  

 

Abbildung 2: Typische Bandbreite der Korngrössenverteilung für weiche Böden, Abb. nach [7] 

Die natürlichen Wassergehalte liegen bei gesättigten weichen Böden (bezogen auf Tone und Silte) bei 𝑤 ≅
 20% bis über 100% (Werte über 100% bei Böden mit organischen Anteilen). Die Konsistenzzahl IC ist 0.75, 
mit einer Konsistenz weich, sehr weich, breiig oder flüssig, [7]. 
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Abbildung 3: Eingrenzender Bereich (rot) der undrainierten Scherfestigkeit für weiche Böden, nach Engel, J., Lauer, C. 
(2010): Einführung in die Boden- und Felsmechanik: Grundlagen und Berechnungen, Fachbuchverlag Leipzig 

Weiche Böden reagieren aufgrund der Struktur empfindlich gegenüber Scherbeanspruchungen oder auch dy-
namischer Einwirkungen. Das Verhältnis der Scherfestigkeit eines ungestörten Bodens zu einem gestörten 
Boden wird als Sensitivität bezeichnet. 

𝑆
𝜏 ö

𝜏 ö
 

Tabelle 1: Typische Anhaltswerte für weiche Böden, nach H.-H., Schmidt (1996): Bodenmechanik – Grundbau – Erdbau. 
B.G. Teubner, Stuttgart. 

Bodenart Sensitivitätswerte 
Vorbelastete Tone 1.0 

Normalbelastete Tone 2.0 – 4.0 
Ausgelaugte Meerwassersedimente  

(z. Bsp. «quick clay») 
Bis ≥ 100 

 
Typische Durchlässigkeitsbeiwerte für Silte liegen bei 𝑘 1 ∗ 10  10  und für Tone 𝑘 1 ∗ 10

 10 .  

Die Raumgewichte für weiche Böden weisen je nach organischen Anteilen und der Porosität eine grosse 
Bandbreite auf. stark, [7]. 
 
In den Empfehlungen des Arbeitskreises Baugruben, EAB, EB 90 [1] werden folgende Parameter für weiche 
Böden angegeben, wobei jede Eigenschaft für sich allein auf einen weichen Boden schliessen lassen kann, 
nach [1]: 

 Sehr weiche, breiige oder flüssige Konsistenz 𝐼  0.50, 𝑛𝑎𝑐ℎ 𝐷𝐼𝑁 4022  

 Undrainierte Scherfestigkeit 𝑐 ,  bzw.  𝑠 ,  20 𝑘𝑃𝑎  

 Sensitiver Boden 
 Hoher Wassergehalt (𝑤  35% bei Böden ohne organische Bestandteile bzw. 𝑤  75% bei Böden mit 

organischen Bestandteilen) 
 Thixotrope Eigenschaft 
 Neigung zum Fliessen 

3.2 Geotechnische Parameter 

3.2.1 Allgemein 

Die Sensitivität ist wie andere geotechnische Parameter durch die regionale Geologie und Entstehungsge-
schichte geprägt. Es wird u.a. unterschieden zwischen der geografischen Umgebung, den Ablagerungspro-
zessen und der Herkunft des Materials, [21]. 
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3.2.2 Steifigkeitswerte 

Die Steifigkeit von weichen Böden hängt ausser von der Bodenart noch von weiteren Einflüssen ab, wie die 
Spannungsgeschichte und die Grösse der Überlagerungsspannungen. Typische Steifemoduli Es bzw. ME für 
normalkonsolidierte Böden sind in Tabelle 2 angegeben, nach [7], [2]. 

Tabelle 2: Typische Steifemoduli Es für normalkonsolidierte Böden bei einer Referenzspannung von 100 kPa, nach [7], [2]. 

Bodenart Steifemodul Es bzw. ME [MN/m2] 
Silt, leicht plastisch 4.0 – 11.0 

Silt, mittel- bis ausgeprägt plastisch 3.0 – 7.0  
Ton, leicht plastisch 2.0 – 5.0 
Ton, mittelplastisch 1.0 – 3.0 

Ton, ausgeprägt plastisch 0.6 – 2.0 
Silt oder Ton, organisch 0.5 – 2.0 

3.2.3 Verformungsverhalten und Zeitsetzung 

Die Primärsetzung als Konsolidierungsvorgang (Verdrängen des Porenwassers, die Zeitdauer kann auch Mo-
nate oder Jahre betragen) kann mit Hilfe der Konsolidationstheorie von Terzaghi abgeschätzt werden. Unab-
hängig des Porenwasserdruckes sind die sich über lange Zeit nach Abschluss der Primärsetzungen entwi-
ckelnden Sekundärsetzungen bei sensitiven und unterkonsolidierten Böden zu untersuchen, nach [3]. Die an-
näherungsweise Abschätzung solcher Kriechsetzungen können aus Setzungsmessungen mit Hilfe des Kriech-
beiwertes Cα empirisch abgeleitet werden. 
 
Vor allem bei Flachgründungen in weichen bindigen Böden sind je nach Mächtigkeit der weichen Schichten 
Setzungen im Dezimeterbereich zu erwarten. In Setzungsprognosen werden diese oft mit bis zu 50% über-
schätzt. Dies haben u.a. Soumaya und Kempfert [17], [18] untersucht. Der Anteil der Sekundärsetzungen an 
den Gesamtsetzungen bei zehn Projekten in weichen See- und Beckentone in Süddeutschland wurde mit 7 ± 
2 % ermittelt.  

3.2.4 Scherparameter 

Die Tragfähigkeit weicher, bindiger Böden sind oft gekennzeichnet durch eine geringe Anfangsscherfestigkeit. 
Typische Scherfestigkeiten unterschiedlicher weicher Böden sind in den nachfolgenden Projektbeispielen auf-
geführt. 

Verwendung drainierter Scherparameter 

Das Verhalten beim Abscheren von weichen Böden im drainierten Zustand ist vergleichbar mit dem Verhalten 
von sehr lockeren nichtbindigen Böden. In der EB 94 [1] wird für die Berechnung von Baugruben in weichen 
Böden die drainierte Spannungsanalyse empfohlen. Über die Spannungspfade wurde nachgewiesen, dass 
bei Baugruben überwiegend eine Entlastung des Bodens stattfindet und nur geringer Porenwasserüberdruck 
auftritt. In der Regel ist eine rechnerische Berücksichtigung der undrainierten Zustände nicht erforderlich, so-
fern die örtlichen Erfahrungen miteingehen. 

Verwendung undrainierter Scherparameter 

Die Anfangsscherfestigkeit oder undrainierte Scherfestigkeit cu bzw. su ist oft massgebend bei unkonsolidierten 
Böden. Bei Spannungsänderungen im zunächst undrainierten Anfangszustand, häufig bei Gründungen, Bö-
schungen oder Geländesprüngen auftretend, können die undrainierten Scherparameter massgebend werden. 

3.2.5 Ermittlung der bodenmechanischen Parameter 

Laborversuche sind notwendig, um die Zustandsgrenzen, Plastizität und Verformungseigenschaften zuverläs-
sig zu ermitteln. Die Bestimmung früher wirkender Überlagerungsspannungen ist wichtig, da die Vorbelas-
tungsgeschichte erhebliche bautechnische und ökonomische Auswirkungen haben kann. Laborversuche von 
ungestörten Probekörpern sind tendenziell schwierig zu erstellen, speziell für weiche Böden, vgl. [9]. 
Zur Bestimmung der effektiven Scherparameter von weichen Böden sind Laborversuche nur bedingt geeignet. 
Daher werden zur Bestimmung der Scherfestigkeit in-situ Versuche (z. Bsp. Dilatometerversuche DMT, Flü-
gelscherversuche, Drucksondierungen CPTu) vorrangig empfohlen, vgl. [1], Steiner [12].  
Die Drucksondierungen werden im deutschsprachigen Raum mittlerweile vorwiegend als Hauptversuche im 
Feld eingesetzt und sind dementsprechend in der Praxis erprobt. Je nach Randbedingungen werden nach wie 
vor die Rammsondierungen bevorzugt.  
Typische Ableitungen aus den CPT- bzw. CPTu-Versuchen sind, neben der Bodenart anhand der gängigen 
Diagrammen nach Robertson et. al. [5], der Reibungswinkel und die Zusammendrückbarkeit aus dem Spit-
zenwiderstand und der Mantelreibung. Aus den Messdaten sind Rückschlüsse auf die Tragfähigkeit von Flach-
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gründungen und Pfählen möglich. In Kombination mit einer Piezometer-Spitze können zusätzlich Informatio-
nen zum Porenwasserdruck gewonnen werden (CPTu-Versuch), woraus Rückschlüsse zur Durchlässigkeit 
und Konsolidationseigenschaften des Bodens möglich sind, vgl. den Abschnitt 3.4, Drucksondierungen aus 
[2]. Diese Aufzählung ist als nicht abschliessend anzusehen. Es können weitere bodenmechanische Parame-
ter abgeleitet werden, je nach Parameter weisen diese eine unterschiedliche Zuverlässigkeit auf. Speziell zu 
erwähnen ist, dass eine Abschätzung der drainierten Scherfestigkeit, sowie dem Verformungsmodul ME von 
Tonen eine niedrige Zuverlässigkeit aufweist, nach Tabelle 5.1 in [5]. 
Eine Kalibration mittels zusätzlichen DMT-Versuchen wird z. Bsp. für die undrainierte Scherfestigkeit empfoh-
len, für weitere Informationen wird auf [11] verwiesen. 
 
Einige Parameter für glaziale Sedimentablagerungen können nicht allein anhand von Drucksondierungsver-
suchen (CPT) ermittelt werden. Nach [10] wurde angemerkt, dass hier noch ungeklärte Effekte bei Ermittlung 
früher vorhandener Überlagerungsspannung auftreten, z. Bsp. bei glazialen Ablagerungen mit unterschiedli-
chen Feinanteilen von Silten bis Tonen. In solchen Fällen werden ergänzende Ödometerversuche empfohlen, 
um die Vorbelastungsspannung als auch Verformungs- und Konsolidationseigenschaften genauer zu ermit-
teln, [9]. Die Verwendung von verschiedenen Feldversuchen in Kombination mit ergänzenden Laboruntersu-
chungen wird auch in [10] empfohlen.  

4 Regionen mit weichen Böden  

4.1 Allgemein  

Weiche Böden stehen u.a. in Mitteleuropa in Nordamerika, den skandinavischen Ländern, Südostasien und 
einigen Gebieten Afrikas an [23].  
Marine Ablagerungen können in glaziale und alluviale Ablagerungen unterteilt werden. Erstere, glaziale Abla-
gerungen, findet man in Mitteleuropa, Skandinavien als auch Ostkanada. Die alluvialen Ablagerungen sind 
verbreitet in Küstenregionen Südostasiens auffindbar. 
Bekannte und weitgehend erforschte Tonarten wären in Nordamerika der Boston Blue Clay, der Champlain 
Clay in Kanada oder die Tone im Mississippi Delta. In Asien sind die Tone in der Umgebung von Bangkok, 
Singapur oder Shanghai bekannt. In Europa die marinen Tone in Südskandinavien oder Tonablagerungen in 
den Alpen in seenahen Bereichen. 

4.2 Schweiz 

4.2.1 Überblick 

Weiche Böden trifft man in der Schweiz vorwiegend als junge Seeablagerungen und in früheren eiszeitlichen 
Seen. Schweizweit gesehen, kommen diese jungen Ablagerungen im Mittelland an Seen vor, z. Bsp. um den 
Bodensee, Urnersee, Zürichsee und auch am Jurasüdfuss (Bieler-, Neuenburger-, und Murtensee). Vom Gen-
fersee weiter bis ins Rhonetal, Brig im Wallis, trifft man solche Seeablagerungen an. Am nördlichen Ende des 
Lago Maggiore bis Bellinzona (Magadinoebene), um den Luganersee und bei Stabio westlich von Mendrisio 
finden sich im Tessin ebenfalls weiche Böden, [9]. 

4.2.2 Mittelland, Kanton Fribourg, Umgebung Domdidier 

Als Beispiel für einen weichen Boden innerhalb der Schweiz werden hier Baugrunduntersuchungen und 
Schichtaufbau im Bereich von Domdidier gezeigt. Domdidier liegt im Kanton Fribourg an der Kantonsgrenze 
zu Waadt, in der näheren Umgebung liegen Neuenburger-, Bieler-, und Murtensee. Der anstehende Baugrund 
in dem Gebiet besteht typischerweise aus Silt, Torf, Sanden und Tonen. Der vereinfachte Schichtaufbau kann 
anhand nachfolgender Tabelle entnommen werden, ein beispielhaftes Drucksondierungsprotokoll für das 
schweizerische Mittelland ist ebenfalls in Abbildung 4 abgebildet. 

Tabelle 3: Vereinfachter Schichtaufbau anhand vorgenommener Bohrprofile der Umgebung Domdidier, nach [15], [16]. 

Schichtname Kürzel Zusammensetzung / 
Konsistenz 

Mächtigkeit [m]

Künstliche Auffüllung A Teils Silt, teils Sand 2.5 
Torfe B Breiige Torfe 2.0 

Sande C1 Mitteldichte Sande, 
schwach siltig 

6.0 – 12.0 

Sande C2 Locker bis mitteldichte Fein-
sande 

4.0 

Silte, Tone D1 Breiige bis steife Silte, Tone 12.0 
Silte, Tone D2 Breiige Silte, Tone > 25.0 
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Abbildung 4: Beispielhaftes Drucksondierungsprofil für die Mittellandregion bis in 40 Metern Tiefe. 

4.2.3 Umgebung Hauptstadt Bern, Becken von Belp 

Das Becken von Belp ist ein ehemaliges Überschwemmungsgebiet aufgefüllt mit glazialen als auch nachgla-
zialen Ablagerungen und liegt südlich der Landeshauptstadt Bern. Es erstreckt sich über eine Breite von über 
drei Kilometer und ist über mehrere Kilometer lang.  
Das dazu südlich liegende, deutlich kürzere Gürbertal mündet in das Haupttal der Aare. Diese beiden Täler 
werden durch einen ca. 300 m hohen Bergrücken getrennt, welcher aus horizontal geschichteten tertiärem 
Sedimentgestein besteht. In den beiden Tälern wird dieses Sedimentgestein erst in mehreren hundert Metern 
Tiefe angetroffen. Darüber liegen Lockergesteinsfüllungen mit einer Schichtmächtigkeit von etwa 250 m, die 
Mächtigkeit der anstehenden Seeablagerungen beträgt bis zu 40 m. 

A 

B 

C1 

D1 

D2 

C2 
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Im östlichen Gebiet des Beckens von Belp hinterliess die Gürbe südwestlich eher schlechter tragfähige, teil-
weise organische Sedimente, wohingegen weiter östlich der Boden durch die Aare abgelagert wurde. Der 
Grundwasserspiegel befindet sich im Mittel ca. 1.50 m unter der Geländeoberkante. 
Es konnte aus Feld- und Laborversuchen nachgewiesen werden, dass der anstehende Seeton im Becken von 
Belp eine Vorbelastungsspannung von ca. 120 - 200 kPa erfahren hatte. In Abbildung 5 sind ermittelte undrai-
nierte Scherfestigkeiten anhand von zwei unabhängigen Projekten aufgetragen. Links aufgetragen sind die 
undrainierten Scherfestigkeiten, mit DMT ermittelt, und im Vergleich dazu die kalibrierten Werte aus Druck-
sondierungen. In dem Diagramm rechts eines weiteren Projekts sind zusätzlich die ermittelten Werte aus Flü-
gelscherversuchen aufgetragen. Messungen mit dem Scherflügel ergaben undrainierte Scherfestigkeiten bis 
zu 60 kPa, welche mit zunehmender Tiefe konstant blieben. Diese Werten sind als gestört zu bewerten und 
daher nicht plausibel. Die weiteren Daten wurden mittels Drucksondierung mit Messung des Porenwasser-
drucks (CPTu) ermittelt und zusätzlich mit dem Flachdilatometer (DMT) kalibriert. Die mittels DMT kalibrierten 
Werte sind deutlich höher und können als zuverlässig betrachtet werden, [11] [12]. 

 

Abbildung 5: Beispielhafte undrainierte Scherfestigkeiten anhand zwei unabhängiger Projekte im Becken von Belp, links: 
Drei CPT-Sondierungen kalibriert mit dem Flachdilatometer DMT und rechts: CPT-Versuche, Flügelscherversuche FV und 
DMT-Versuche, Abb. nach [11]. 

4.3 Regionen in Europa 

4.3.1 Süddeutschland, Seenähe 

In seenahen Bereichen Süddeutschlands (Bodensee, Chiemsee und Rosenheimer Becken, Starnberger See, 
Ammersee etc.) finden sich feinkörnige Böden, welche normalkonsolidiert sind. Es handelt sich hierbei i.d.R. 
um Beckentone und -schluffe (häufig als Seetone bezeichnet). Diese stehen teilweise in bis zu 50 – 60 m 
Dicke bzw. Schichtmächtigkeit an. 
Seetone stehen üblicherweise in flüssig bis breiiger Konsistenz an und sind je nach Sedimentationsvorgang 
siltige Tone oder tonige Silte mit unterschiedlichen Feinsandanteilen, [8]. 
Diese jungen Sedimente in der Umgebung von Seen, stammen aus dem Holozän und aus der letzten Eiszeit. 
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Abbildung 6: Konstanzer Seeablagerungen unterteilt in 1) Seeablagerungen (letzte Eiszeit), 2) Moräne (Gletscherablage-
rungen), 3) Kies-Sand Boden, 4) Seeton (Holozän) und 5) Lehm (Holozän), Abb. von [18]. 

Geotechnische Parameter 

Am Beispiel der Seetone in der Umgebung Konstanz, werden diese als siltige Tone bis sandige Silte bezeich-
net mit einer geringen Plastizität. Der Wassergehalt variiert zwischen 25 – 50 % und die drainierten Scherpa-
rameter 𝜑 22.5 25° und 𝑐 0 𝑘𝑁/𝑚 , für undrainierte Parameter liegt 𝑐 10 40 𝑘𝑃𝑎.  
Wegen der üblicherweise geringen Festigkeit und hohen Kompressibilität stellen Gründungen auf diesen wei-
chen Böden eine grosse Herausforderung dar, vgl. [18]. 

 

Abbildung 7: Undrainierte Scherparameter bis in 15 Meter Tiefe von Seetonen in Konstanz, Rosenheim und Starnberg, 
Abb. von [18]. 
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4.4 Südostasien und China 

4.4.1 Thailand, untere Mittelebene, Bangkok 

Die Bangkok Ebene, mit einer fast hügellosen Topografie, misst eine Gesamtfläche von 13'800 km2. Dem 
sogenannten Chao Phraya Becken (untere Mittelebene um den oberen Golf von Thailand), finden sich mäch-
tige Schichten von weichen, kompressiblen, alluvialen Tonen. 
Der sogenannte Bangkok Clay findet sich in den oberen Schichten in Tiefen bis 20 m, wobei die obersten 2 m 
verwittert sind. Dieser besteht aus weichen Marinetonen, diese sind während der Holozän Epoche aus einem 
Wechsel mit dem Phraya Fluss und dem schwankenden Meeresspiegel entstanden.  
Unter dem Bangkok Clay liegen mittelsteife und steife bis sehr steife Tone. Diese steiferen Tone sind gegen 
Ende der Pleistozän-Epoche entstanden, vgl. [20]. 

 

Abbildung 8: Schnitt durch einen Bodenaufbau von Bangkok bis Ayutthaya, nach [19] 

Der Bangkok Clay besteht typischerweise aus ca. 0% Sand, 50 % Silt und 50% Ton. Einige Bodenparameter 
eines Bangkok Tons können beispielhaft aus der nachfolgenden Abbildung 9 entnommen werden.  
Die ungestörten Bodenproben wurden im Gebiet Lad Prao in Bangkok bis in 14.6 Metern Tiefe entnommen. 
Die meisten Proben (betitelt auf der Abbildung 9, links mit jeweils AB beginnend) wurden im Bereich des 
mittelsteifen Tones entnommen von ca. 10.5 – 14 m Tiefe. Die undrainierte Scherfestigkeit su liegt bei rund 10 
– 15 kPa und nimmt ab einer Tiefe bis über 9 m deutlich zu, gekennzeichnet als Bereich des mittelsteifen 
Tones. 
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Abbildung 9 Bodenparameter eines repräsentativen Bangkok Clay von 7.0 – 14.6 m Tiefe, nach Yimsiri, S. et al. (2013): 
Undrained strength-deformation characteristics of Bangkok Clay under general stress condition, Geomechanics and En-
gineering, Vol. 5, No. 5, S. 419-445. 

4.5 Südskandinavien 

4.5.1 Norwegen, Schweden (Küstennahe Gebiete) 

In Norwegen stehen häufig normal konsolidierte, quartäre Ablagerungen über dem harten Grundgestein an. 
Die marinen Fliesstone (engl. «quick clay») kommen neben Kanada, Russland, Finnland und den USA eben-
falls in küstennahen Gebieten in Norwegen und Schweden vor. Darunter versteht man feinkörnige, stark was-
serhaltige Tone. Fliesstone verlieren ihre Festigkeit schlagartig bei Spannungsänderungen und gehen in einen 
flüssigen Zustand über. 
Während der letzten Eiszeit hat sich in küstennahem Gebiet das erodierte Gesteinsmehl im Meerwasser mit 
hohem Elektrolytgehalt angereichert und wurde durch das Gewicht des Eises nach unten gedrückt. Es bildeten 
sich Lockersedimente (Ablagerungen), welche ins Landesinnere vordrangen. Nach dem Zurückziehen der 
Eisgletscher hat sich das Land angehoben und das Auswaschen der Mineralien, durch die anhaltenden Re-
genfälle im Norden, hat diesen Boden instabil gemacht. Es ist eine Art Auslaugungserscheinung durch das 
Auswaschen des Binders, in Form von Salzen, die Folge. 
Üblicherweise stehen diese Fliesstone nicht direkt an der Geländeoberkante an, sondern sind durch einen 
Oberboden bedeckt. Durch die ausgeprägten thixotropen Eigenschaften dieses Bodens werden Belastungen, 
welche den Oberboden übersteigen (z. B. Erdbeben, starke Regenfälle, Bauaktivitäten), eine starke Verflüs-
sigung des Bodens auslösen [22]. 

4.6 Nordamerika 

4.6.1 Leda / Champlain Clay, Ottawa, Kanada 

Ähnlich dem vorkommenden «quick clay» in Skandinavien, vgl. Absatz 4.5.1., findet sich eine aus geologischer 
Entstehung gleichermassen vorkommende Tonschicht in Kanada. Bekannt sind diese weiche Tonschichten 
unter dem Namen «Champlain Sea Clay» im Ottawa Tal in Kanada, sie weisen vergleichbare Eigenschaften 
wie die oben genannten Fliesstone auf.  
In der Region Ottawa mit erhöhter Erdbebenaktivität sind besondere Beanspruchungen der anstehenden wei-
chen Böden zu berücksichtigen. Dynamische Einwirkungen infolge Erdbeben können den Porenwasserdruck 
um vorhandene Gründungssohlen erhöhen. Übersteigt der Porenwasserdruck die vorhandene Kohäsion, kann 
eine Verflüssigung des Bodens auftreten. Die Folgen sind differenzielle Setzungen und Beschädigungen an 
den naheliegenden Gebäuden, Infrastrukturbauwerken und dergleichen, vgl. [24]. 
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5 Projektbeispiele für Bauen auf weichen Böden 

5.1 Autobahn A8 bei Bernau am Chiemsee 

5.1.1 Überblick 

Die Autobahn von München nach Salzburg (A8 Ost) wurde in den Jahren 1934 bis 1939 erbaut und zählt damit 
zu den ältesten Autobahnen Deutschlands. Die Strassenführung beginnt im Stadtgebiet München und endet 
am Grenzübergang zu Österreich bei Bad Reichenhall.  
 

 

Abbildung 10: Übersichtsplan Projekt A8 Ost, nach https://www.abdsb.bayern.de/imperia/md/content/stbv/abdsb/pro-
jekte/planung/a8o_ro_fe.pdf  

Als Teil des Ausbaus der Autobahn A8 waren für die Erneuerung der Unterführung für die Bahnlinie Rosen-
heim – Salzburg anspruchsvolle geotechnische Herausforderungen zu meistern. Angrenzend an die Süd-Ost 
Spitze des Chiemsees befindet sich die sogenannte Bernauer Bahnbrücke. 

 

Abbildung 11: Lageskizze der Bahnbrücke (Unterführung) Bernau, Abb. aus [25] 

5.1.2 Baugrund 

Der Autobahnabschnitt durchquert die südwestlichen Verlandungsbereiche des Chiemsees. Die geologische 
Entstehung dieser weichen Böden ist in Abschnitt 4.3.1 beschrieben. Im Bereich der Unterführung liegen See-
tone bis zu einer Mächtigkeit von ca. 50 m an. Der Baugrundaufbau ist in Tabelle 4 aufgeführt (von oben nach 
unten aufgelistet). 

13



Ulrich Trunk, Moritz Meyer  Geotechnische Herausforderungen bei weichen Böden 
 

 
Geotechnik Schweiz  Frühjahrstagung 2022 Geotechnische Herausforderungen bei weichen Böden 

Tabelle 4: Schichtaufbau Bernauer Bahnbrücke Umgebung, nach [25] und [26] 

Schicht Zusammensetzung Mächtigkeit [m] 
Künstliche Auffüllung Kies, haupts. 0 - 6 

Torfe Sand, Kies, Seesedimente 0 – 5 
Auesedimente Silt, Sand 0 – 3 

Flussablagerungen (Quartär) Sande, Kiese 0 – 6 
Seesedimente Seetone 30 – 45 (bis zu 50 m unter GOK) 

Moräneformationen Seetone mit Sand, Kies, konsolidiert 0 – 10  
Felsuntergrund (Tertiär) Tonmergel Ab 40 – 50 m unter GOK 

Die oberflächennahen Torfe stehen in unterschiedlichen Mächtigkeiten an und sind neben den sehr mächtigen 
Seetonschichten von besonderer Bedeutung. Die anstehenden Seesedimente weisen eine breiige bis weiche 
Konsistenz auf (vereinzelt in tieferen Lagen bis zu einer steifen Konsistenz). Die Durchlässigkeit ist sehr gering 
im Bereich von 10-7 bis 10-8 m/s und meist anisotrop, die horizontale Durchlässigkeit ist grösser als die verti-
kale. 
Der tiefer liegende Felsuntergrund besteht aus hartem, tertiären Ton- und Siltstein. Das Grundwasser steht im 
Bereich von 0.50 – 5.00 m unter der Geländeoberkante an, vgl. [25], [26] 

5.1.3 Erneuerung des Unterführungsbauwerk 

Das ursprünglich in den 1930er Jahren erstelle Bauwerk wurde auf Bohrpfählen schwimmend gegründet und 
erlitt Setzungen zwischen 1.00 und 1.80 m während der Nutzungsdauer. Die Lastabtragung in den Baugrund 
erfolgt dabei hauptsächlich über die Mantelreibung des Pfahles. Aufgrund der eingetretenen Setzungen, der 
zunehmenden Verkehrsbelastung sowie Umwelteinflüssen war das Bauwerk zu ersetzen.  
 
Das neue Bauwerk wurde als 5-feldrige Brücke mit einer Stützweite von 90 m projektiert, die Gründung erfolgte 
auf bis zu 63 m langen Bohrpfählen. Das neue Unterführungsbauwerk wurde nördlich des bestehenden Bau-
werkes im Vorgriff auf den geplanten 6-Spur Ausbau der Autobahn errichtet. 
Aufgrund des Höhenunterschiedes zwischen Brücke und vorhandenem Gelände wurden auf beiden Seiten 
Anschlussdämme notwendig mit einer Kronenbreite bis zu 20 m und Schütthöhen bis 8 m. Die vertikalen 
Verformungen der Dammaufschüttung, ohne weitere Massnahmen, wurden mit Setzungswerten von 0.80 – 
1.25 m prognostiziert, im Gegensatz zu dem an die Dämme angrenzenden Unterführungsbauwerk. 
Da einerseits hohe Setzungsdifferenzen zwischen Damm und Brückenbauwerk, wie auch andererseits Stand-
sicherheitsprobleme der Dammaufschüttung erwartet wurden, waren besondere Massnahmen notwendig. 

5.1.4 Durchgeführte Massnahmen zur Setzungsreduzierung 

Aufgrund der hohen prognostizierten totalen Dammsetzungen wurden Massnahmen angestrebt zur zeitlichen 
Beschleunigung der sich einstellenden Setzungen und Deformationen vor Baubeginn des Oberbaus. Die 
nachträglichen Setzungen des Oberbaus und daraus anfallenden Erhaltungsmassnahmen sollten möglichst 
reduziert werden. 
Mit grossem zeitlichen Vorlauf zu den Brückenarbeiten wurden die Anschlussdämme errichtet, um einen frü-
hen Beginn der Konsolidation des Bodens zu bewirken. Zu den bereits hohen Dammschüttungen wurde eine 
Überlastschüttung mit einer zusätzlichen Höhe von ca. 20% zur gesamten Dammhöhe von 8.0 m aufgebracht. 
Ferner wurden Streifendrains im Dreiecksraster (1.20 m Achsabstand) aus Geokunststoffen (PVD) zur Be-
schleunigung des Setzungsverlauf durch eine Verkürzung der Fliesswege eingebaut. Die Einbringtiefen wur-
den abhängig der Dammschütthöhen mit 15, 20 und 25 m Einbautiefe gewählt. Vorbohrungen waren in den 
mitteldicht gelagerten kiesigen Schichten nicht notwendig. 
Bei der Messung der Porenwasserüberdrücke wurde u.a. ein schnellerer Abbau festgestellt als vorab berech-
net. Der Effekt der anisotropen Durchlässigkeit war grösser als sie rechnerisch auf Basis der Erkundungser-
gebnisse angesetzt werden konnte. 
 
Am Übergang vom Damm zum Brückenbauwerk wurde Glasschaumgranulat als Schüttmaterial verwendet, 
um das Eigengewicht der Aufschüttung zu reduzieren und somit auch die Setzungsdifferenzen im Übergangs-
bereich zur Unterführung zu reduzieren. Glasschaumgranulat weist neben der geringeren Dichte (verdichtet: 
250 – 350 kg/m3) eine gute Tragfähigkeit sowie Alterungsbeständigkeit auf.  
Die mächtigen als auch gering tragfähigen Seetone bestimmen das Setzungsverhalten der Dämme. Ein Bo-
denaustausch erfolgte nur bei den torfigen Schichten, welche direkt an der Geländeoberkante anstehen, in 
Tiefen bzw. Schichtmächtigkeiten von 1.0 bis 2.0 m.  
Am neu zu erstellenden Bauwerk wurden Schleppplatten mit einer Länge von 10 m verbaut, um die entste-
henden Setzungen am Anschnitt vom Damm zur Unterführung zusätzlich konstruktiv auszugleichen. 
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5.1.5 Massnahmen zur Erhöhung der Standsicherheit 

Geokunststoffbewehrte Matratzen 

Um die Tragfähigkeit des Dammfusses zu erhöhen, mussten bewehrende Elemente zur Aufnahme anfallender 
Zugkräfte infolge Spreizwirkung eingebaut werden. 
Nach Einbau der Vertikaldrains wurden auf einem vorbereiteten Planum Geogitter auf der Breite des Dammes 
eingebaut. Durch den Verbund mit dem nachträglich aufgeschüttetem Kiesmaterial wurde eine hohe Eigenstei-
figkeit der Gründungsebene erreicht. 

5.1.6 Ausführung und Messergebnisse 

Während den Bauausführungen wurden Verformungen zur Dammschüttung im Bereich von 60 – 170 cm ge-
messen. Ein beispielhafter zeitlicher Setzungsverlauf über drei Messpunkte ist in der nachfolgenden Abbildung 
dargestellt. 

  

Abbildung 12: Zeitlicher Setzungsverlauf und zugehörige Dammschütthöhe, Abb. aus [26] 

Aufgrund des bereits bestehenden Dammes der A8 und der daraus resultierenden Vorkonsolidierung ergaben 
sich auf der bauwerksabgewandten Seite grössere Setzungen. Ziel der Instrumentierung mittels Inklinometer-
messpunkte war eine frühzeitige Erkennung eines möglichen Geländebruchversagens. Es konnte ferner über 
die Setzungsmessungen festgestellt werden, dass keine weiteren Setzungen im Bereich um die Unterführung 
und der Bahnlinie aus den Schüttmassnahmen stattfanden. 

Porenwasserdruckmessungen 

Rechnerisch wurden vorab standsicherheitskritische Porenwasserdrücke ermittelt, welche messtechnisch 
überprüft werden sollten und zur Freigabe für die nachfolgenden Etappen als Grundlage dienten. Es konnte 
eine relativ schnelle Abklingzeit der Porenwasserüberdrücke gemessen werden, [25] [26]. 

5.2 Schwimmende Tiefgründung, Olsztyn, Polen 

5.2.1 Überblick 

Bei der Südumfahrung von Olsztyn wurde eine schwimmende Gründung in weichen Böden ausgeführt für die 
im Zuge der Ausbaustrecke neu erstellte Strassenbrücke «MS-15». Diese führt das Strassentrassee über den 
Fluss «Lyna». 

 

Abbildung 13: Schematischer Längsschnitt der «MS-15» Fundation und des anstehenden Bodens, Abb. nach [27]. 
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5.2.2 Projektspezifische Bodenparameter 

In der Region im Nordosten von Polen stehen unter mächtigen weichen, organischen Böden (Torf oder auch 
«gyttia») schlecht durchlässige und plastische siltige Tone an, unterlagert von relativ gut tragfähigen Sanden 
mit mitteldichter Lagerung. Der Aquifer in den Sanden ist artesisch gespannt, mit einem Piezometerstand 10 
Meter oder 1 bar Wasserüberdruck über der Gründungsebene. 

Tabelle 5: Vereinfachte bodenmechanische Parameter des anstehenden Schichten, nach [27] 

Schicht γsat 

[kN/m3] 
Φ
[°] 

c’
[kPa] 

Eoed 

[MPa] 
Torf («gyttia») 10.5 3.0 3.0 < 0.35 

Siltiger Ton / Silt 20.0 13.0 12.0 8.0 – 10.0 
Siltiger Ton 21.0 15.0 16.0 15.0 

Feiner, mittlerer Sand 17.5 – 19.0 31.0 19.0 60.0 – 120.0 
 
Aus Projekten mit vergleichbarem Baugrundaufbaus in dieser Region war bekannt, dass der untere gespannte 
Grundwasserträger, die Sandschicht, nicht durchstossen werden darf. Es kam bei diesen dokumentierten Fäl-
len durch das Anschneiden der artesisch gespannten Sandschicht zu unkontrolliertem und erheblichem Zu-
fluss von Wasser und Boden, verbunden mit einer Auflockerung der Sandsicht. Dies führte zu einem Versagen 
der eingebrachten Gründungselemente. 
Für die Gründung der «MS-15» waren für die Erarbeitung des Gründungskonzepts zwei massgebende Rand-
bedingungen zu beachten. An Geländeoberfläche stand das Sumpf- bzw. Torfgebiet der Lyna an, ein gering 
tragfähiger Untergrund, mit geringen Festigkeits- als auch Steifigkeitsparameter, vgl. die Bodenschicht Torf in 
Tabelle 5. Zum anderen sollte eine Einbindung der Gründungselemente in die an sich tragfähige, tieferliegende 
Sandschicht, aufgrund des gespannten Grundwasserleiter vermieden werden. Pfähle o.ä. hätten mit einer 
Wasserauflast grösser 10 m über Arbeitsebene ausgeführt werden müssen. 

5.2.3 Tiefenfundation der einfeldrigen, vorgespannten Strassenbrücke «MS-15» 

 

Abbildung 14: Layout der DSM-Säulen mit dargestellten geologischen Schnitten und CPT-Spitzendruck, Abb. nach [27]. 

Die grundlegende Empfehlung lautete, dass die Wahl der Tragstruktur des Oberbaus auf ein möglichst gerin-
ges Eigengewicht ausgelegt werden sollte, um relativ niedrige zusätzliche Einwirkungen auf den Baugrund zu 
erhalten. Der untere gespannte Grundwasserleiter sollte nicht gestört werden, d.h. keine Einbindung der Bau-
grundverbesserungselemente in die Sandschicht. 
In Abbildung 14 ist die Anordnung der gewählten DSM-Tiefenfundation inklusive der Bodenprofile und Spit-
zenwiderstand zu sehen. Die Tragstruktur sollte auf massiven, nass ausgeführten DSM-Säulen stehen, aus-
geführt mit Säulendurchmesser von je 2.40 m. Die Säulen werden nicht bis auf die gut tragfähigen sandigen 
Schichten geführt, da die zuvor aufgezeigten Risiken des gespannten Grundwassers bekannt sind, die zu 
einem Auswaschen von Zementen sowie Auflockerung des Baugrunds durch Bodenentzug führen würden. 
Daher werden die Einwirkungen über die Mantelreibung der DSM-Säulen in den darüberliegenden weichen 
Tonen als schwimmende Gründung abgetragen. Durch die Wahl des Nass-Misch-Verfahrens (Deep Soil Mi-
xing) wurden die Erschütterung in der abdichtenden unteren siltigen Tonschicht auf ein Minimum reduziert, 
um eine Verletzung der absperrenden Funktion dieser Schicht zu vermeiden, [27].  
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5.3 Västlänken Projekt, Göteborg, Schweden 

5.3.1 Überblick 

Das Västlänken Projekt (Deutsch: Westanbindung) ist ein zweispuriges Eisenbahntunnelprojekt in Göteborg. 
Geplant und im Bau befinden sich 6 km langer Tunnel für Nahverkehrs- und Regionalzüge unter dem Zentrum 
von Göteborg. Die Bauausführungen sollen bis 2026 abgeschlossen werden. 
Die Stadt Göteborg steht vorwiegend auf dem sogenannten Fliesston («quick clay») vgl. Kapitel 4.5.1. Inner-
halb des Projektes beträgt die Schichtmächtigkeit des Tons ca. 35 m. Diese Tonschicht zeichnet sich durch 
die bekannte grosse Sensitivität und thixotrope Eigenschaft aus. 
Unterhalb des Tons steht eine in unterschiedlicher Form ausgeprägte Moräneschicht an, mit Schichtstärken 
bis zu 6 Metern, darunter dann der Felsuntergrund. Dieser Felsuntergrund steht teilweise als stabiler, teilweise 
als zerklüfteter Fels an, vgl. [28]. 
 
Nach 2011 wurden die umzusetzenden Ausbaupläne des Eisenbahnprojektes in der Umgebung Göteborg 
erstellt. Im Jahr 2018 starteten die Bauarbeiten mit ersten Aushubarbeiten.  
Die Westanbindung startet von der «Station Centralen» und reicht über die «Station Korsvägen» und «Station 
Haga» in den Süden. Von dort knüpft die Linienführung wieder an die bereits bestehende Eisenbahnlinie im 
Bereich «Almedal» an, eine Übersicht gibt die Abbildung 15. 

 

Abbildung 15: Westlink-Projekt Übersicht, Abb. von [29] 
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5.3.2 Projektspezifische Bodenparameter 

Unter einer ein bis fünf Meter dicken Auffüllung, aus Mischböden oder Auffüllungen bestehend, steht ein sehr 
weicher Ton mit einer hohen bis sehr hohen Sensitivität an. Die Konsistenz ist nahe an der Fliessgrenze, der 
Ton ist normalkonsolidiert. Typische Bodenkennwerte für den anstehenden Ton innerhalb des Projektperime-
ters finden sich in der nachfolgenden Abbildung. 

Tabelle 6: Festigkeits- und Steifigkeitsparameter des anstehenden Tones im Projektbereich Haga, nach [28] 

Parameter Symbol Tiefe unter GOK [m] 
[Einheit] 1 - 4 4 - 19 19 - 21 21-25 25 - 37 37 - 40 40 - 50

Reibungswinkel Φ  
[°] 

30.0 30.0 30.0 30.0 30.0 30.0 30.0 

Kohäsion c’  
[kPa] 

0.0 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0 0.0 

Undrainierte Festigkeit 
Passiv shearing 

cu,passiv  
[kPa] 

18.0 18.0 - 
37.0 

37.0 - 
39.0 

39.0 - 
43.0 

43.0 - 
55.0 

55.0 - 
59.0 

59.0 - 
65.0 

Undrainierte Festigkeit 
Direct shearing 

cu,direct  

[kPa] 
22.0 22.0 - 

42.0 
42.0 - 
44.0 

44.0 - 
48.0 

48.0 - 
56.0 

56.0 - 
65.0 

65.0 - 
74.0 

Modulus - elastisch Mo  

[MPa] 
12.0 12.0 - 

24.0 
24.0 - 
26.0 

26.0 - 
30.0 

30.0 - 
38.0 

38.0 - 
42.0 

42.0 - 
50.0 

Modulus - plastisch ML  

[MPa] 
0.8 0.8 - 

1.0 
1.0 - 
1.1 

1.1 - 
1.4 

1.4 - 
2.4 

2.4 - 
3.0 

3.0 - 
4.0 

Erst-, und Wiederbelas-
tungsmodul 

Eur  

[MPa] 
10.0 10.0 - 

30.0 
30.0 - 
35.0 

35.0 - 
40.0 

40.0 - 
60.0 

60.0 - 
70.0 

70.0 - 
85.0 

In den Analysen und Berechnungen wurden die Sekundär- bzw. Kriechsetzungen als massgebender Einfluss 
ermittelt. Bedingt durch unterschiedliche Bereiche verbunden mit Randbedingungen des Projektes wurden 
abgestimmte Planungen für den Baugrubenverbau und die nötigen Bodenverbesserungen gewählt.  

5.3.3 Einsatz des Trockenmischverfahren (auch Dry Deep Soil Mixing (DDSM)) 

Die sogenannte tiefe Bodenvermörtelung oder auch tiefreichende Bodenstabilisierung (nach EN 14679:2005-
07) ist ein Verfahren, bei dem der Baugrund mit mechanischen Werkzeugen mit Zugabe von Bindemitteln 
verbessert wird. Beim sogenannten Trockenbodenmischverfahren werden Böden mit ausreichend hohem 
Wassergehalt mit den pulverförmig eingebrachten Bindemitteln direkt vermischt. Als trockene Bindemittel wer-
den Zement, Kalk-Zement und andere zementhaltige Mischungen verwendet. Das Bindemittel wird in-situ mit-
tels Druckluft über das Mischwerkzeug in den Boden eingebracht. Ziel ist die Erhöhung der Scherfestigkeit 
und Steifigkeit. [14]. 
Das Bindemittel wird mit Druckluft in den Boden eingebracht, während die Kelly-Stange rotierend zurückgezo-
gen wird und das Mischwerkzeug, mit mehreren Scherbalken, Flügeln oder sogenannten Blades eine Vermi-
schung des Bodens mit dem Bindemittel erwirkt. Durch die mechanische Vermischung entstehen säulenartige 
Elemente mit höherer Festigkeit und Steifigkeit im Vergleich zum umgebenden Boden. 

 

Abbildung 16: Beispielbild eines mittels Dry Deep Soil Mixing verbesserten Bodens, Abb. aus https://www.keller-
funderingsteknik.dk/sites/keller-funderingsteknik/files/2020-11/31-57dki-jyllinge-nordmark-2018-dk-version.pdf 
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Mit der tiefreichenden Bodenvermörtelung als Baugrundverbesserung sollen mehrere Ziele erreicht werden. 
Zunächst eine Stabilisierung des anstehenden Baugrunds für eine rein temporäre Funktion, um die Befahr-
barkeit des Arbeitsplanums mit schweren Maschinen zu ermöglichen und notwendigen Aushub des ursprüng-
lich weichen Bodens zu ermöglichen. 
Andererseits sind in anderen Bereichen langfristige Wirkungen der Bodenverbesserung erforderlich, z. Bsp. 
durch erhöhte Zugabe der Kalk-Zement-Bindemittel. Dies ist vor allem für die dauerhafte Tragwirkung erfor-
derlich. Der Einsatzzweck der Bodenverbesserung bestimmt die Austeilung, Länge bzw. Tiefe und das Raster 
der Säulen. 
Geometrisch wird die Anordnung mittels Einzelsäulen oder Block- resp. Rippenstruktur gewählt. Blockstruktu-
ren werden u.a. zur Stabilisierung von einzelnen Aushubetappen innerhalb der Baugrube als aussteifende 
Sohle verwendet. Solche Rippenstrukturen werden z.B. unter Eisenbahngleisen oder Strassentrassen zur Ver-
ringerung der Verformungen durch einwirkende Erschütterungen eingesetzt, [29]. 
Die maximale Einbringtiefe beträgt mit den aktuell verfügbaren Geräten je nach Bodenaufbau ca. 25 m.  
In den ausgeführten Probeelementen wurden mit unterschiedlichen Bindemittelmischungen in Einzel- oder 
Blockstrukturen einaxiale Druckfestigkeiten nach 56 Tagen von teilweise über 700 kPa erreicht, in der Planung 
war auf Basis vorhandener Projekterfahrungen ein Wert von 200 kPa angesetzt worden [28]. 

 

Abbildung 17: DDSM Ausführungen und das verwendete Vermischungswerkzeug rechts, Abb. von [29] 

Zusammenfassend bietet die DDSM-Methode ein geeignetes Verfahren zur effizienten Baugrundverbesse-
rung in solchen wassergesättigten und weichen Böden. Weiterer Forschungs- und Entwicklungsbedarf besteht 
in der Zuverlässigkeit des Prüfverfahrens für Säulen mit einer Länge von mehr als 25 Metern. 

5.3.4 Baugrubenabschlüsse und Baugrundverbesserung für den Tunnelbau in offener Bauweise 

Einige Abschnitte wie der nördliche Abschnitt «Kvarnberget» und der mittlere Abschnitt «Haga» lagen eben-
falls in den beschriebenen sehr sensitiven Tonen mit tieferliegendem Felsuntergrund.  
Sofern es bei den vorhandenen Randbedingungen möglich war, wurden als Baugrubenabschluss rückveran-
kerte Spundwände erstellt. Nahe bestehender Bauwerke wurde mit Schlitzwänden ein steiferes Verbausystem 
ausgeführt. Die Abdichtung der Spundwandschlösser gegen zuströmendes Grundwasser wurde mit DSV-Säu-
len ausgeführt. 
Um den Erdwiderstand vor den Schlitzwände zu erhöhen, wurde der Boden baugrubenseitig vorab mit DDSM-
Säulen verbessert, auch um Hebungen der Baugrubensohle durch die erhöhte Baugrundsteifigkeit zu redu-
zieren. 
 
Im Bereich «Liseberg» wurde als Wandverbau eine überschnittene Bohrpfahlwand mit einem Pfahldurchmes-
ser 1.20 m in den Felsuntergrund eingebunden. Zusätzlich wurde wie in den anderen Abschnitten eine Bo-
denstabilisierung mittels DDSM-Säulen ausgeführt, ferner eine rückverankerte Düsenstrahlsohle hergestellt. 
Aufgrund der komplexen Baugrundbedingungen - sehr weicher Fliesston einen mit hochfesten Granit überla-
gernd – brachte eine Anpassung der Bauverfahren und der Ausführung Vorteile, [28] [29].  

19



Ulrich Trunk, Moritz Meyer  Geotechnische Herausforderungen bei weichen Böden 
 

 
Geotechnik Schweiz  Frühjahrstagung 2022 Geotechnische Herausforderungen bei weichen Böden 

 

Abbildung 18: Schnitte durch die Baugrube im Schlitzwandverbau (links) und Schnitt mit Grundriss durch die Spundwand-
verbauten mit DDSM (rechts), Abb. nach [28]. 

6 Zusammenfassung 

Die Herausforderungen für das Bauen auf oder in weichen Böden sind vielfältig. Sehr unterschiedliche Aufga-
benstellungen – von Bauwerksgründungen, Baugrubenabschlüssen, Hangsicherungen bis zu Tunnelbauten - 
sind in vielen Regionen der Welt in und für solche Böden zu lösen.  
Einen so zu behandelnden weichen Baugrund zu erkennen, ausreichend genau zu beschreiben und zutref-
fende geotechnische Parameter zu ermitteln, sind anspruchsvolle Aufgaben und erfordern hohes Fachwissen 
und Expertise sowie eine intensive Zusammenarbeit der Beteiligten.  
Die Verwendung geologischer Informationen, eine zur Aufgabenstellung passende Baugrunderkundung legen 
die Basis. Von grosser Wichtigkeit ist die Ermittlung von Bodenkennwerten mit in-situ-Methoden mit geeigne-
ten Kontrollprüfungen. Der Ermittlung früher vorhandener Spannungszustände und der Spannungsgeschichte 
in weichen Böden kommt eine grosse Bedeutung zu. Für die Modellbildung und Berechnung sind vor allem 
für den Einsatz numerischer Methoden Stoffgesetze erforderlich, die das komplexe Bodenverhalten abbilden 
können. Verformungs- und Spannungsermittlungen mit analytischen Ansätzen sind zur Kontrolle solcher nu-
merischen Berechnungen unerlässlich. 
Aufgrund oft grösserer Verformungsbeträge und sich über einen langen Zeitraum entwickelnden Verformun-
gen sind die messtechnische Planung und Begleitung oft elementarer Bestandteil der Planung und Ausfüh-
rung.  
Baumethoden und -verfahren werden auch durch besondere regionale Anforderungen geprägt und führen zu 
angepassten Weiterentwicklungen. 
Die vorgestellten Ausführungsbeispiele zeigen, dass die geotechnischen Herausforderungen beim Bauen auf 
und in weichen Böden angenommen werden und Projekte mit Erfolg ausgeführt werden können.  
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Schadensbeispiele an Bauwerken in weichen Böden - Ursachen und Er-
fahrungen 
 
1 Einführung 
 
1.1 Ziel und Aufbau des Vortrages 
 
 
Im vorliegenden Beitrag wird über einige Schadensfälle von Bauwerken, errichtet in weichen Böden, berichtet. 
Dabei liegt der Fokus auf postglazialen Beckenablagerungen, wie sie im Alpenraum und den Alpenvorländern 
häufig vorkommen. Aufbauend auf einer einführenden Diskussion über wesentliche Eigenschaften von derar-
tigen postglazialen Stillwasserablagerungen, werden einzelne Schadensfälle, inklusive Beschreibung derer 
Ursachen und Sanierungsansätze (sofern diese zur Ausführung kamen) diskutiert. 
Ziel des Beitrages ist es, Schadensbilder in weichen Böden, welche auf baugrundbedingte Fehleinschätzun-
gen, planerische oder konstruktive Ursachen aber auch bauausführungs- bzw. bauverfahrensbedingte Ursa-
chen zurückzuführen sind, darzustellen. Der vorliegende schriftliche Beitrag ist eine gekürzte Form des münd-
lich vorgetragenen Beitrages. 
 
Im einleitenden Teil des Beitrages werden einige charakteristische Eigenschaften junger Stillwassersedimente 
diskutiert, welche die bodenmechanische Grundlage für die späteren Fallbeispiele darstellen. Im Hauptteil des 
Beitrages werden für die Fallbeispiele jeweils die vorherrschenden Untergrundbedingungen erläutert, das Bau-
vorhaben zusammengefasst, Schäden aufgezeigt und darauf aufbauend die Schadensursachen und allenfalls 
vorgenommene Sanierungsansätze erläutert. Einzelne Fallbeispiele werden aus rechtlichen Gründen anony-
misiert und für die Darstellung der Problem- und Schadensursachen schematisiert. 
 

2 Ausgewählte Eigenschaften ‘junger Stillwassersedimente’ 
 
2.1 Allgemeines 
In der Kapitelüberschrift wurde der Begriff der weichen Stillwassersedimente durch den Begriff ´junge Still-
wassersedimente´ ersetzt. Dies in erster Linie mit Blick darauf, dass die Bandbreite an typischen Korngrö-
ßenverteilungen für derartige Stillwasserablagerungen nicht nur ´bindige Böden´ im Korngrößenspektrum 
von Schluff-Tongemischen bis zu feinsandigen Schluffen umfasst, sondern sehr häufig auch Grobschluffe, 
Feinsande bis Mittelsande dominante Schichtpakete bzw. dünne Zwischenschichten in den Schluff-Tongemi-
schen darstellen. Aus der Ablagerungshistorie derartiger Stillwassersedimente ergibt sich, dass im Deltabe-
reich von Seeablagerungen häufig grobkörnigere Sedimente - mit einem erhöhten Sandanteil über die zuvor 
im Tiefwasserbereich abgelagerten feinkorndominierten Sedimente zu liegen kommen. Daraus ergibt sich, 
dass in vielen Beckenlagen, oberflächennah mehrere Meter mächtige Sand-Schluff-Pakete und mit der Tiefe 
tonige Schluffe vorherrschen, wobei der Tonanteil mit zunehmender Tiefe oftmals ansteigt. Dieser sehr ver-
einfacht dargestellte Schichtaufbau darf natürlich nicht verallgemeinert werden, da in den Beckenfüllungen 
oberflächennah oftmals sowohl Flussschotter, wie häufig auch Torfe bzw. organisch dominierte Boden-
schichten anzutreffen sind. Weiters gibt es junge Beckenfüllungen in denen praktisch bis zur Oberfläche 
tonige Schluffe bzw. Ton-Schluff-Gemische anstehen. [1] 
Das grundlegende Verständnis möglicher bzw. typischer Sedimentationsprozesse ist wichtig, um die boden-
mechanischen Eigenschaften unter statischer und dynamischer Belastung besser zu verstehen. Das Alter 
dieser Böden ist mit dem Abschmelzen der Gletscher nach dem Ende der letzten Eiszeit (Würm) vor etwa 
15.000 bis 12.000 Jahren begrenzt, wobei im Rahmen dieses Zeitraumes je nach Becken und Lage inner-
halb des Beckens auch deutlich jüngere Sedimente vorliegen können. [2] 
 
2.2 Ausgewählte bodenmechanische Eigenschaften bzw. Kenngrößen 
 
Im Folgenden werden beispielhaft einige charakteristische Kenngrößen junger Stillwassersedimente aufge-
zeigt, welche für die Diskussion der Fallbeispiele in Kapitel 3 eine Bedeutung haben. Was viele dieser jungen 
Stillwassersedimente auszeichnet ist, dass die Gewinnung von ungestörten Bodenproben durch klassische 
Entnahmetechniken (z.B. Kernbohrungen) sehr schwierig ist, wobei diese Problematik i.A. mit abnehmendem 
Tonanteil größer wird. Durch die Entnahmetechnik, den Transport in ein bodenmechanisches Labor und nicht 
zuletzt durch die Probenbearbeitung selbst, findet zumeist eine Störung der Proben statt, die die zutreffende 
Bestimmung bestimmter Kenngrößen (z.B. Steifigkeitseigenschaften) deutlich erschwert.  
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Bild 1: Erkennbare Störungen von mittels Rotationskernbohrung gewonnenen Bodenproben 
 
In Bild 1 ist eine mittels Computertomographie aufgenommene, durch eine Rotationskernbohrung gewonnene 
Bodenprobe aus einem Versuchsfeld im Rheintal (nahe dem Mündungsgebiet des Rheins in den Bodensee) 
dargestellt. Deutlich sind die Verformungen der Feinschichtungen im Sediment sowie einzelne feine Horizon-
talrisse, welche auf die Probenentnahme zurückzuführen sind, erkennbar. 
 
Aus diesem Grund wird in den letzten Jahren vermehrt auf die insitu Parameterbestimmung mittels CPTu 
(Drucksondierung mit Porenwasserdruckmessung) und SDMT (seismischer Flachdilatometer Test) zurückge-
griffen. In Bild 2a ist beispielhaft das Ergebnis einer CPTu Erkundung im oben genannten Versuchsfeld im 
Rheintal dargestellt. Der oben bereits diskutierte Sachverhalt der grobkörnigeren Schichtpakete im oberflä-
chennahen Bereich und der feinkorndominierten Schichtpakete in größerer Tiefe ist sowohl in den Spitzen-
druck- wie auch Mantelreibungswerten gut erkennbar. Bis in ca. 13 m Tiefe liegen Wechsellagerungen aus 
Sand- sowie Schluff- dominierten Schichten vor, ab ca.13 m Tiefe herrschen tonige Schluffe, mit nur mehr 
einem geringen Feinsandanteil vor. Die Größenordnung der (noch nicht spannungskorrigierten) Spitzendrücke 
qc ab ca. 13m Tiefe, wie auch der Mantelreibungswerte fs liegen dabei in einer für junge Stillwassersedimente 
typischen Größenordnung, wenn die Korngrößenverteilung (siehe Bild 2c) in etwa der Vorliegenden entspricht. 

 
Bild 2: (a) Spitzenwiderstand qc, (b) Mantelreibung fs und (c) Korngrößenverteilungen 
 
Im Plastizitätsdiagramm nach Casagrande liegen die Schluff-Ton dominierten Stillwassersedimente, sofern 
keine relevanten organischen Anteile vorliegen, i.A. oberhalb der A-Linie, im Bereich von mittel- hochplasti-
schen Tonen. Mit zunehmendem Sandanteil (z.B. in den oberen 13 m in Bild 2) kommen sie zumeist im Bereich 
gering plastischer Tone, ebenfalls (knapp) oberhalb der A-Linie zu liegen. 
 
In Bild 3 sind die Ergebnisse der ermittelten Schwerwellengeschwindigkeit für oben genanntes Versuchsfeld, 
einerseits insitu mittels SDMT (schwarz und grau strichlierte Linien in Bild 3a), andererseits im Labor an ent-
nommenen Bodenproben mittels Bender Element Tests bestimmt (blaue und rote Dreiecke in Bild 3a), darge-
stellt. Charakteristisch sind nicht nur die Absolutwerte der Schwerwellengeschwindigkeit VS ab ca. 100 bis 125 
m/s, sondern auch die große Spannungsabhängigkeit (d.h. Zunahme der VS -Werte mit der Tiefe). Im vorlie-
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genden Fallbeispiel mit einem Wasserspiegel nahe der Geländeoberkante, kann für effektive Vertikalspan-
nungen zwischen ca. 100 kPa (in ca. 10 m Tiefe) und etwas weniger als 200 kPa (in ca. 20 m Tiefe) ein Bereich 
für VS von ca. 150 bis 200 m/s entnommen werden. Die Ergebnisse der im Labor ermittelten Scherwellenge-
schwindigkeiten mittels Bender-Element Tests liegen bei ca. 90% der insitu bestimmten VS -Werte (siehe Bild 
3b). Auch dieser Abfall von VS in den Laborversuchen ist ein deutliches Indiz der oben bereits angesprochenen 
Störung der Proben durch Gewinnung, Transport und/oder Probenbearbeitung im Labor. [3] 
 

 
Bild 3: (a, b) Ermittelte Scherwellengeschwindigkeiten mittels SDMT (schwarze Linien) sowie Bender 

Element Tests im Labor , (c) Ergebnisse von Ödometerversuchen an mittels Block Samp-
ling entnommenen (undirsturbed) und künstlich hergestellten (remoulded) Proben 

 
In Abb. 3c sind sodann noch die Ergebnisse von Ödometerversuchen an mittels Blocksampling gewonnenen, 
ungestörten und künstlich hergestellten Proben dargestellt [4]. Die in Seekirchen, nordöstlich von Salzburg 
gewonnenen Bodenproben wurden oberflächennah, bei einem insitu Spannungsniveau von σv,insitu ~ 45 kPa 
entnommen. Die ungestörten Bodenproben zeigen eine anfängliche Struktur(festigkeit), welche bei einem Ver-
tikalspannungsniveau von ca. 120 bis 130 kPa verloren geht. Die Frage bzw. Vermutung einer geringfügigen 
Strukturfestigkeit junger Seesedimente in bestimmten Regionen, ergibt sich u.A. auch aus der Beobachtung, 
dass mittels Flächengründungen errichtete Neubauten oftmals verhältnismäßig setzungsarm ausgeführt wer-
den können. Beispielsweise zeigen Erfahrungswerte aus Salzburg (Stadt), dass 8- bis 10-geschoßige, mittels 
Flächengründung errichtete Gebäude mit einem Untergeschoß, bei vorsichtiger und fachkundiger Bauweise 
Setzungen von lediglich ca. 5 bis 8 cm aufweisen. Dahingegen ergeben sich durch bestimmte Spezialtiefbau-
maßnahmen (z.B. Rütteltechnik, Düsenstrahlverfahren) oftmals langandauernde und signifikante Setzungser-
scheinungen (auch ohne zusätzliche Vertikallasten), die auf einen Verlust zuvor genannter (geringfügiger) 
Strukturfestigkeit rückschliessen lassen.  
 
 

3 Fallbeispiele 
Die aus Sicht der Autoren am häufigsten im Zusammenhang mit feinkörnigen Stillwasserablagerungen auf-
tretenden Problem- bzw. Fragestellungen lassen sich folgenden Kategorien zuordnen: 

 Flächengründungen vs. Tiefgründungen vs. Bodenverbesserungen 
 Prognostizierte und tatsächlich auftretende Gesamt- und differentielle Setzungen 
 Negative Beeinflussung des Bodengefüges durch bestimmte (Spezial-)Tiefbaumaßnahmen und sich 

daraus ergebende Setzungsprobleme bei (Nachbar-)Bauwerken 
 Hydraulische Versagensmechanismen 
 Standsicherheitsprobleme von Böschungen bzw. Rutschungen im geneigten Gelände 
 Verformungsprobleme im Zusammenhang mit Baugrubenverbauten 

Im Folgenden werden in Kurzform ausgewählte Schadensbeispiele zu einzelner dieser Themen präsentiert, 
wobei aus Platzgründen nicht alle im mündlichen Vortrag präsentierten Beispiele dargestellt werden können. 
 
 
3.1 Setzungsschäden an einem Fermenterbauwerk 
 
Ein für eine Biogasanlage im Jahr 2012 errichtetes Fermenterbauwerk (Siloartiges Bauwerk mit 16 m Durch-
messer und 20 m Höhe – siehe Bild 4a, mit einem Gesamtgewicht mit Befüllung von ca. 58 MN) in Zell am 
See/Salzburg, welches auf 16,5 m langen Betonstopfsäulen, d~ 60 cm gegründet wurde, zeigte im Zuge der 
Erstbefüllung (Probebefüllung) innerhalb der ersten drei Septemberwochen 2012 in Bild 4b, eine Schiefstel-
lung von ca. 8 bis 9 cm – wobei erst die Entleerung des Behälters eine weitere Zunahme der differentiellen 
Setzungen verhinderte. 

27



Roman Marte, Simon Oberhollenzer  Schadensbeispiele an Bauwerken in weichen Böden 

Geotechnik Schweiz Frühjahrstagung 2022 Geotechnische Herausforderungen bei weichen Böden 

 
Der Bauwerkstandort liegt im sogenannten Zellerbecken, einem postglazial mit Sedimenten der Salzach ver-
füllten bis über 100 m tiefen Becken. Die Baugrunderkundung erfolgte im Vorfeld mittels Kernbohrungen, 
Rammsondierungen und Drucksondierungen, wobei teilweise auf bereits vorhandene, früher durchgeführte 
Aufschlüsse am Werksgelände zurückgegriffen wurde. Die Untergrundverhältnisse am Standort zeigen meh-
rere Meter mächtige Aufschüttungen aus teilweise Felsbruch (Tunnelausbruchmaterial) aber auch müllhalti-
gem Schüttgut, darunter Torfe bis ca. 8 m unter Urgelände. Darunter folgen weiters bis ca. 12 m Stausedi-
mente aus sandig, tonigen Schluffen und ab ca. 12 m Tiefe bis zur Endteufe der Erkundungen in 25 m Tiefe 
sanddominerte Bodenschichten, teilweise mit Kies-, teilweise mit Schluffanteilen. Die Grundwasserverhält-
nisse zeigten ein oberes Grundwasserstockwerk mit jährlichen Schwankungen von mehreren Metern und ein 
zweites, gespanntes Grundwasserstockwerk im Bereich der Sande ab 12m Tiefe. Chemische Untersuchun-
gen an den Grundwässern zeigten keine für die Betonerhärtung kritischen Inhaltsstoffe. 
Das Gründungskonzept sah eine 4,5 m tiefe Einbindung der Betonstopfsäulen in die ab ca. 12m aufge-
schlossenen (örtlich kiesigen) Sande vor. Kontrollrammsondierungen mit der DPH zeigten in dieser sanddo-
minierten Bodenschicht ab ca. 12 m eine näherungsweise Verdoppelung der Schlagzahlen nach Ausführung 
der Betonstopfsäulen. Im Zuge der Herstellung der Betonstopfsäulen als Gründungselemente wurde an ei-
ner Einzelsäule eine Pfahlprobebelastung durchgeführt, welche auf Gebrauchslastniveau von 700 kN eine 
Setzung von 4 mm und auf Prüflastniveau von 1200 kN eine Setzung von 25 mm zeigte. 
 

 
Bild 4:  (a) Fermenterbauwerk (b) Füllgrad des Fermenters sowie Zeit-Setzungslinien von drei 

geodätischen Messpunkten (M10 Nord-, M11 Südost-, M12 Westseite des Fermenters) 
 
Zur Ursachenfindung und Problemlösung wurde eine Gruppe von beratenden Geotechnikern beigezogen. Die 
Ursachenfindung wie auch der Sanierungsansatz wurde auf Basis umfangreicher 3D-FE-Analysen, vertiefter 
Baugrunderkundungen mittels Kernbohrungen und CPTu-Sondierungen (bis in 50 m Tiefe) sowie umfangrei-
cher messtechnischer Untersuchungen (z.B. Einbau von mehreren 4-fach Extensometer) aufgebaut. Im We-
sentlichen wurde die Schadensursache in einer oder mehrerer der folgenden Ursachen vermutet: 
1. Schwachstellen im Säulenkopfbereich im Anschluss an die Fundamentplatte 
2. Schwach- und Schadensstellen in den Säulen (Tiefenbereich Torfe bzw. müllhaltige Anschüttungen) 
3. Heterogene Bodenverhältnisse im Säuleneinbinde- bzw. Aufstandsbereich (Tiefenstufe ab 12 m u. GOK) 
4. Einseitige „Weichschicht“ unterhalb der Säulenendteufe ab ca. 17 m u. GOK 
Bereits die ergänzenden Untergrunderkundungen zeigten eine deutliche Heterogenität im Bereich der Sand-
schicht ab ca. 12 m Tiefe auf der West- und Nordwest- im Vergleich zur Südostseite. Siehe zwei repräsentative 
Ergebnisse von Drucksondierungen in Bild 5a. Während auf der NW-Seite eine ausgeprägte (wie auch die 
durchgeführten Kernbohrungen zeigten) kiesige Sandschicht, mit qc-Werten von bis zu ca. 20 MPa aufge-
schlossen wurde, konnte eine solche auf der SE-Seite nicht erkundet werden. Auf der SW- und NE-Seite war 
die kiesige Sandschicht weniger ausgeprägt wie auf der NW-Seite aber dennoch deutlich erkennbar. Zur Ve-
rifizierung der Untersuchungsergebnisse – insbesondere zur Erkundung in welcher Tiefe die differentiellen 
Setzungen auftreten, wurde im Dezember 2012 noch einmal eine kurzzeitige Befüllung des Fermenters durch-
geführt (siehe Bild 4b) und mittels der Mehrfach-Extensometer die Setzungsanteile über die Tiefe erhoben und 
nordwest- und südostseitig gegenübergestellt. In Bild 5b (Extensometer auf der NW-Seite) und Bild 5c (Exten-
someter auf der SE-Seite) sind die Ergebnisse der Extensometermessungen während und nach der Probebe-
füllung im Dezember 2012 dargestellt. Ergänzend zu den dargestellten Messergebnissen in Bild 5b und 5c ist 
anzuführen, dass die Setzungen an den Extensometerköpfen auf der NW-Seite ca. 3,5 mm und auf der SE-
Seite ca. 9 mm betragen. Die Ergebnisse zeigen keine eindeutige und keine alleinige Schadensursache von 
einem der oben genannten 4 Punkte. Lediglich zwischen den Verankerungspunkten der Extensometer in 10 
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m und 17 m, wie auch unterhalb von 35 m Tiefe ist kein großer Unterschied zwischen der NW- und SE-Seite 
erkennbar. Ansonsten treten auf der SE-Seite sowohl zwischen 35 m und 21 m, zwischen 21 m und 17 m wie 
auch zwischen 10 m bis GOK (bzw. UK-Bodenplatte) jeweils deutlich größere Setzungsbeträge auf als in den 
jeweiligen Tiefenstufen auf der NW-Seite. Dies bedeutet, dass die beträchtlichen differentiellen Setzungen des 
Fermenters auf ungleiche Bodenverhältnisse unterhalb des Säuleneinbindebereiches wie auch auf den Be-
reich der Betonstopfsäulen zwischen Fundament-UK bis in ca. 10 m Tiefe zurückzuführen sind. Zweiteres 
bedeutet, dass der Anschlussbereich von Säulen an die Bodenplatte nicht integer ist und/oder  entlang der 
oberen ca. 10 m bei mehreren Säulenschäfte die innere Tragfähigkeit nicht sichergestellt ist. 
Sanierungsansatz: Basierend auf diesen Erkenntnissen wurden sehr umfangreiche und kostenintensive Sa-
nierungsmaßnahmen erforderlich. Der Bodenbereich im/unterhalb des Säuleneinbindebereiches wurde mit 
Kompensationsinjektionen ertüchtigt und bis zum Erreichen von Hebungen auf der SE-Seite von mehreren 
mm injiziert. Der Bereich entlang der Schäfte der Betonstopfsäulen wurde durch ergänzende DSV-Säulen von 
UK-Bodenplatte bis in eine Tiefe von 18 m – mit jeweils aufgeweiteten Säulen im Anschluss an die Bodenplatte 
sowie im Säulenaufstandsbereich ertüchtigt. Die Kompensationsinjektion wurde mittels Schrägbohrungen von 
außerhalb des Fermenters hergestellt, die DSV-Arbeiten vom Behälterinneren. Nachdem im Zuge der Quali-
tätssicherung festgestellt wurde, dass einzelne DSV-Säulen im Kopfbereich (nach keinem erkennbaren sys-
tematischen Verteilungsprinzip) nur eine geringe Festigkeitsentwicklung zeigten, wurden alle Säulen im Kopf-
bereich mit einem Dreibein von 4 m langen IBO´s 32, welche in die DSV-Säulen wie auch in die Bodenplatte 
einbinden zusätzlich verstärkt. Die mittlerweile ca. 9-jährigen messtechnischen Überwachungsmaßnahmen 
am Fermenter zeigen den Erfolg der Maßnahmen. Es werden jährliche, gleichmäßige Setzungen des Fermen-
ters von ca. 1 bis 1,5 mm gemessen, wobei sich das umgebende Gelände um den ca. 2,5-fachen Betrag setzt. 
 

 
 
Bild 5:  (a) Ergebnisse von Drucksondierungen auf der Westseite (linkes Bild) und der Südost-

seite (rechtes Bild) des Fermenters (b) Ergebnisse des 4-fach Extensometers auf der 
Nordwestseite des Fermenters (c) Ergebnisse des 4-fach Extensometers auf der Südost-
seite des Fermenters 

 
3.2 Setzungsschäden während der Ausführung von Spezialtiefbauarbeiten 
 
Das zweite Fallbeispiel beschreibt Setzungserscheinungen bzw. Setzungsschäden an einem Bestandsge-
bäude im Nahbereich von durchgeführten Spezialtiefbauarbeiten in Stadtgebiet von Salzburg. Das Salzbur-
ger Becken ist ein ebenfalls postglazial mit (vorwiegend) Feinsedimenten verfülltes Becken. Im Projektgebiet 
stehen oberflächennah Schotter bzw. teilweise Anschüttungen mit mehreren Metern Mächtigkeit an. Ab einer 
Tiefe von ca. 4 bis 5 m unter GOK (GOK = ca. Niveau 420,0 m in Bild 6a) folgen +/- schluffige Feinsande, 
die ab einer Tiefe von ca. 8 bis 10 m unter GOK in +/- tonige Schluffe mit einzelnen, dünnen Feinsandzwi-
schenschichten übergehen. Ab einer Tiefe von ca. 40 m folgt die mehrere Meter mächtige Grundmoräne und 
unter dieser das anstehende Grundgebirge. Im Rahmen des geplanten Bauvorhabens sollte unmittelbar vor 
einem bestehenden, 3-geschoßigen und nicht unterkellerten Bestandsgebäude, ein Baugrubenverbau mit 
einer aufgelösten Pfahlwand (Großbohrpfähle d=90 cm mit einer Länge von 15 m) und anschließendem Ein-
bau von mittels Düsenstrahlverfahren hergestellten Zwickelsäulen ausgeführt werden. Im etwas weiter vom 
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Bestandsgebäude entfernten Bereich wurde abschnittsweise auch eine Spundwand eingebaut. Die Verhält-
nisse sind schematisch in Grundriss und Schnitt in Bild 6 dargestellt. 
 
Wie in Bild 6a erkennbar, wurde im Baugrubenbereich ein Voraushub vorgenommen und die Pfahl- bzw. 
DSV-Arbeiten von einer Berme (auf Niveau Urgelände) aus hergestellt. Innerhalb der Baugrube, in einem 
Abstand von ca. 20 m vom Baugrubenverbau (Aufgelöste Pfahlwand mit DSV-Zwickelsäulen) wurde vom 
Voraushubniveau ausgehend ein etwas über 40 m tiefes Gleitmikrometer – noch vor Beginn der Pfahlarbei-
ten – hergestellt (Bild 6a und 6b). Am Bestandsgebäude wurden geodätische Überwachungspunkte instal-
liert, von denen Messpunkt A und B (Bild 6b) in Folge etwas genauer betrachtet werden. 
 

 
 
Bild 6: (a) Schnitt durch Bestandsgebäude und Baugrube (b) Grundriss mit Bestandsgebäude, 

Baugrubenverbau und Messeinrichtungen 
 
In Bild 7a sind die Zeit-Setzungslinien für die beiden am Bestandsgebäude installierten Messpunkte A und B 
für den Zeitraum Juni 2006 bis ca. Mitte 2007 dargestellt. In diesem Zeitraum wurde zwischen Juli und Nov. 
2006 die aufgelöste Pfahlwand und im Dezember 2006 bis Jänner 2007 über einen Zeitraum von ca. 5 Wo-
chen die DSV-Zwickelsäulen hergestellt. Sonstige für die in Bild 7a dargestellten Setzungserscheinungen 
auslösende Baumaßnahmen fanden in der näheren Umgebung des Bestandsgebäudes nicht statt. 
 
Während der Zeit der Herstellung der Bohrpfähle wurden am Bauwerk ca. 3 cm am unmittelbar im Eckbe-
reich des Bestandsgebäudes installierten Messpunkt A und ca. 2 cm im etwas weiter von der Baugrube ent-
fernt installierten Messpunkt B gemessen. Mit Dezember 2006, noch vor Beginn der DSV-Arbeiten, waren 
diese Setzungserscheinungen praktisch abgeklungen. Während der über ca. 5 Wochen stattfindenden DSV-
Arbeiten wurden weitere ca. 2,5 cm Setzungen (Messpunkt A) bzw. ca. 1,5 cm Setzungen (Messpunkt B) 
festgestellt. Interessant ist, dass das Abklingen der durch die DSV-Arbeiten induzierten Setzungen über ca. 
3 bis 4 Monate andauerte, wobei zu den zuvor induzierten Setzungsbeträgen noch einmal 3 cm (Messpunkt 
A) bzw. 2 cm (Messpunkt B) hinzukamen. Diese zeitlichen Entwicklungen lassen sich auch gut in den Ergeb-
nissen der Gleitmikrometermessung (Bild 7b) erkennen. Was aus den Ergebnissen der Gleitmikrometermes-
sungen jedoch überrascht, ist der Tiefeneinfluss der Pahl- bzw. eindeutig zuordenbaren DSV-Arbeiten. In 
Bild 7b befindet sich die OK des Gleitmikrometers bei ca. 416 bis 416,5 m, die UK der Pfahl- bzw. DSV-Ar-
beiten bei ca. 405 m, also in Bild 7b in ca. 11 m Tiefe. Der Tiefeneinfluss der DSV-Arbeiten reicht aber bis in 
ca. 28 bis 30 m Tiefe und dies in einem Abstand des installierten Gleitmikrometers von näherungsweise 20 
m von den Jet-Arbeiten. Wie bereits eingangs erwähnt konnten keine anderen, möglichen Einflüsse aus 
sonstigen Bautätigkeiten für diese Setzungserscheinungen erkannt werden. Ohne jetzt auf die Spezifika des 
zur Anwendung gelangten DSV-Verfahrens einzugehen, lassen sich derartige Phänomene praktisch nur mit 
einer Störung des Bodengefüges – oder wie es in Kap.2.2 (Bild 3) diskutiert wurde, mit einer geringfügigen 
Strukturfestigkeit in diesem Boden, welche durch diese Spezialtiefbauarbeiten (ganz oder teilweise) zerstört 
wurde, erklären. Wie in diesem Beispiel dargestellte Setzungsschäden an Bestandsobjekten zufolge diverser 
Spezialtiefbauarbeiten sind ein häufigeres Phänomen bei Bautätigkeiten in jungen (weichen) Seesedimen-
ten. Das besondere Problem hierbei ist, dass derartige Setzungserscheinungen im Zuge der Planung nur 
sehr schwer abschätz- und bewertbar sind. 
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Bild 7: (a) Zeit-Setzungsdiagramm mit zeitlicher Zuordnung der Spezialtiefbaumaßnahmen (b) 

Ergebnisse der Gleitmikrometermessungen 
 
 
3.3 Fallbeispiel für einen hydraulischen Versagensmechanismus 
 
Wie bereits einführend erwähnt, liegen bei postglazialen Stillwasserablagerungen oftmals Wechsellagerungen 
aus feinkornreichen, gering durchlässigen und sanddominierten, durchlässigeren Bodenschichten vor. Im fol-
genden Beispiel wird ein hydraulisch charakterisierter Problemfall kurz und in schematisierter Weise vorge-
stellt. In Bild 8 ist der prinzipielle Schnitt durch eine rückverankerte Baugrubenumschließung mittels einer 
Spundwand mit einer geplanten Endaushubsohle von ca. 9,0 m Tiefe dargestellt.  
 

 
 
Bild 8: Schematischer Schnitt Baugrube mit  Erkundungsergebnissen (Phase 1 und 2)  
 
 
Die UK der Spundwand reicht bis ca.14,5 m unter GOK. Im Zuge der vorab durchgeführten Baugrunderkun-
dung wurden u.A. Kernbohrungen abgeteuft, die zu einem Baugrundmodell, wie in Bild 8 rechts dargestellt, 
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führten. Unter mehreren Metern Anschüttungen (Kies, sandig), folgen laut diesem Modell bis in eine Tiefe von 
ca. 9 m +/- schluffige Feinsande mit einzelnen Kieszwischenlagen. Darunter wurden Schluff-Feinsand domi-
nierte Schichten angenommen. Aus dem vereinfachten Baugrundmodell wurde hinsichtlich der hydraulischen 
Eigenschaften von einem annähernd gleichmäßigen Abbau des Potentialunterschiedes aus außenliegendem 
Wasserspiegel (bei ca. -3,5 bis – 4 m) und im Endaushub abgesenktem WSP von ca. -9,5 m innerhalb der 
Baugrube ausgegangen. Daraus hätte sich bei einer geschlossenen Wasserhaltung und auf Niveau ca. -9,5 
m abgesenktem Wasserspiegel innerhalb der Baugrube, auf UK-Spundwand ein Porenwasserdruckniveau 
von näherungsweise -7,5 m (ca. 1,5 m über Aushubsohle) ergeben. Der mittlere hydraulische Gradient im 
Bereich unterhalb der Aushubsohle hätte somit näherungsweise i = 0,4 betragen. Nach dem Einbau der Ver-
ankerung und dem zugehörigen Voraushub bis in ca. -4,5 m Tiefe, sollte von diesem Voraushubniveau aus-
gehend, der Grundwasserspiegel weiter abgesenkt und der Aushub abschnittsweise fortgesetzt werden. Im 
Zuge der abschnittsweisen Aushubarbeiten und dem abgesenkten Wasserspiegel traten hydraulische Grund-
brucherscheinungen auf, die eine Fortsetzung der Aushubarbeiten wie geplant, nicht mehr zuließen.  In den 
im weiteren durchgeführten Detailuntersuchungen (u.A. durch eine Mehrzahl von CPTu-Sondierungen – wo-
von eine in Bild 8, links dargestellt ist) zeigte sich, dass praktisch über die gesamte Baugrubenfläche im Be-
reich der Endteufe der Spundwand eine ca. 2,5 bis 4 m mächtige Sandschicht (siehe erhöhte qc-Werte zwi-
schen ca. 8,5 und 11,5m in Bild 8) mit deutlich höherer Durchlässigkeit (siehe reduzierte u2-Werte zwischen 
ca. 8,5 und 11,5m in Bild 8) wie die darüber liegenden Schichten aufweist. Die Annahme eines gleichmäßigen 
Abbaus des Potentialunterschiedes entlang der Spundwand zwischen WSP-Außen und WSP-Innen war, wie 
weitere Untersuchungen zeigten, somit nicht gegeben. Es zeigte sich ein zum angenommenen Modell eines 
entlang der Spundwand gleichmäßigen Potentialabbaus, deutlich höherer Porenwasserdruck in besagter 
Sandschicht, der zu einem deutlich höheren hydraulischen Gradienten unterhalb der Baugrubensohle führte. 
Weiters stand auch im Raum inwieweit eventuelle Fehlstellen in der Spundwand (offene Spundwandschlösser) 
zu dieser Havarie beigetragen haben könnten. Zur Bewerkstelligung einer derartigen Problemstellung müssen 
in Folge bespielsweise kontrollierte Grundwasserentspannungsmaßnahmen, bei denen sichergestellt ist, dass 
es zu keinen großflächigen PW-Druck-Entspannungseffekten in der Sandschicht außerhalb der Baugruben-
sohle kommt oder eine Verlängerung der Baugrubenumschließung z.B. mittels DSV-Lamellen durchgeführt 
werden. Weiters ist zu überprüfen inwieweit es durch die aufgetretenen hydraulischen Versagensmechanis-
men zu einer Schwächung des Untergrundes gekommen ist, und in Folge ergänzende (Tief-)Gründungsmaß-
nahmen erforderlich werden. 
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Dynamische Stabilität von Eisenbahnstrecken auf Weichschichten 
 
 
1 Einführung 
 
Bestehende Eisenbahnstrecken wurden vorwiegend im 19. Jahrhundert errichtet. Zu dieser Zeit waren die 
erdbautechnischen Möglichkeiten stark eingeschränkt und zum Beispiel eine Verdichtung der Schüttstoffe bei 
der Dammherstellung kaum oder nur begrenzt möglich. Nach Inbetriebnahme der Eisenbahnstrecken erfolgte 
über einen langen Zeitraum eine Nachsetzung der Weichschichten. Die Gleislage wurde üblicherweise durch 
Stopf- und Richtarbeiten korrigiert. Aufgrund der im Vergleich zu heutigen Ansprüchen geringen Geschwin-
digkeiten und niedrigen Achslasten stellte diese Vorgehensweise zur damaligen Zeit kein Problem dar [1]. 
 
Um den heutigen Anforderungen an die Gebrauchstauglichkeit mit geringen Aufwendungen für die Instand-
haltung zu genügen, muss bei bestehenden Eisenbahnstrecken auf Weichschichten im Zusammenhang mit 
geplanten Belastungs- und Geschwindigkeitserhöhungen untersucht werden, inwieweit hierfür Ertüchtigungs-
bedarf besteht. Mithilfe der Planungshilfe Weichschichten [2], [3] kann die Gebrauchstauglichkeit bzw. die 
dynamische Stabilität von Eisenbahnstrecken auf Weichschichten umfassend beurteilt und daraus entspre-
chender Handlungsbedarf abgeleitet werden. 
 
Eine ausreichende dynamische Stabilität von Eisenbahnstrecken ist gegeben, wenn es infolge dynamischer 
Belastung durch Zugverkehr  

- einerseits zu keiner signifikanten Akkumulation von bleibenden Verformungen und damit zu keiner 
wesentlichen Verschlechterung der Gleislage kommt und 

- andererseits ein ausreichend großer Abstand zum Resonanzfall besteht, d. h. die Zuggeschwindigkeit 
gegenüber der Rayleighwellengeschwindigkeit des Untergrundes ausreichend klein ist. 

 
Im vorliegenden Artikel werden überblicksartig Streckenabschnitte auf Weichschichten im Streckennetz der 
SBB sowie zwei Bauvorhaben vorgestellt, bei denen vor einer Sanierung rechnerische Untersuchungen der 
dynamischen Stabilität auf Basis der Planungshilfen [2] und [3] erfolgten.  
 
 

2 Übersicht über Projekte 
 
Bahnstrecken auf Weichschichten kommen in der Schweiz insbesondere in einigen breiten Flusstälern, z. B. 
dem Rheintal vor. Die in den Jahren 2019 – 2021 bewerteten Streckenabschnitte auf Weichschichten mit der 
Kurzbezeichnung und dem jeweils maßgebenden Querprofil und der Zuggeschwindigkeit sind nachfolgend 
zusammengestellt: 
 
- K-R km 35,530, 70 km/h, Line 730, Abschnitt Kempraten – Rapperswil, km 35,310 - km 35,628, 
- O-A km 39,500, 100 km/h, Linie 880, Abschnitt Oberriet – Altstätten, km 39,400 - km 39,600, 
- R-B km 52,310, 125 km/h, Linie 720, Abschnitt Reichenburg – Bilten km 50,512 - 52,820, 
- BD-R km 32,247, 105 km/h, Linie 703, Abschnitt Buchs-Dällikon – Regensdorf, km 31,900 - km 33,050, 
- L-P km 89,675, 140 km/h, Linie 410, Abschnitt Lengnau – Pieterlen, km 89,500 - km 89,815, 
- LZN km 0,535, 40 km/h, Linien 470 und 500, Bahnhof Luzern, km 0,400 - km 0,900, 
- SCZ km 17,406, 110 km/h, Linie 600, Bahnhof Schwyz, km 16,785 - km 17,710, 
- QGL km 81,210, 80 km/h, Linie 850, Bahnhof St. Gallen, km 81,100 - 81,350,  
- S-B km 51,081, 125 km/h, Linie 735, Abschnitt Schmerikon – Bollingen, km 50,950 - km 51,400 und 
- S-B km 51,800, 125 km/h, Linie 735, Abschnitt Schmerikon – Bollingen, km 51,660 - km 51,950. 
 
Für diese Streckenabschnitte wurde auf Basis der vereinfachten Bewertung der dynamischen Stabilität nach 
der Planungshilfe [2] das maßgebende Querprofil herausgearbeitet. Dazu wurden die Mächtigkeiten der 
Weichschichten und die Überdeckungen bis Unterfläche Schotter bestimmt und getrennt in die beiden Dia-
gramme für mineralische und organische Weichschichten aus [2] eingetragen, siehe Bild 1. 
 
Lediglich das Querprofil km 81,081 und damit der Bereich km 50,950 - km 51,400 Linie 735, des Abschnittes 
Schmerikon – Bollingen konnte als dynamisch unkritisch eingeschätzt werden. Für diesen war eine einfache 
Dimensionierung der Schutzschicht auf Tragfähigkeit und Frostsicherheit ausreichend. Die anderen Quer-
schnitte waren aufgrund ihrer hohen Mächtigkeit und geringen Überdeckung der Weichschicht als möglicher-
weise kritisch einzuschätzen und entsprechend der Planungshilfe Weichschichten [3] rechnerische Untersu-
chungen der dynamischen Stabilität erforderlich. 
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Bild 1: Abgrenzung von dynamisch unkritischen zu möglicherweise kritischem Schichtaufbau 
oben: organische Weichschichten, unten: mineralische Weichschichten aus [2] mit Ein-
tragung der vorhandenen Weichschichtdicke / Überdeckung aus den einzelnen Projekten 
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3 Weichschichtbereich Reichenburg - Bilten 
 
3.1 Beschreibung des Untersuchungsobjektes und des Baugrundes 
 
Innerhalb des annähernd geländegleich verlaufenden Streckenabschnitts Reichenburg - Bilten der zweigleisi-
gen Linie 720 Zürich - Ziegelbrücke befinden sich im Abschnitt km 50,513 - km 52,820 ausgeprägte organische 
Weichschichten von 5 – 8 m Mächtigkeit und sehr geringen Überdeckungen von weniger als 1,0 m.   
 
Die Bahnstrecke wurde im Jahre 1875 mit dem Gleis 252 eröffnet. 1950 erfolgte der Doppelspurausbau mit 
dem Gleis 152 und in den 1980er Jahren ein Umbau auf 2-Block-Betonschwellen B 70 und auf das Schienen-
profil 60 E1 für beide Gleise. Die Gleisbelastung, die überwiegend aus dem Fern- und Regionalverkehr sowie 
Güterverkehr zwischen Reichenburg und Bilten resultiert, betrug im Jahre 1982 ca. 30.000 GBRT/d und im 
Jahre 2017 ca. 50.000 GBRT/d. Die Prognose für die Zugzahlen im Jahre 2035 ergibt entsprechend dem 
Betriebsprogramm der SBB AG einen Anstieg um ca. 8 % auf ca. 54.000 GBRT/d. 
 
Auf Basis von älteren Baugrundaufschlüssen für die Erkundung von Maststandorten mit Rammsondierungen 
und Kernbohrungen bis 20 m Tiefe sowie ergänzenden Sondierschlitzen bis ca. 2 m Tiefe sowie entsprechen-
der Bodenansprachen und Laborversuche zur Klassifizierung wurde die Baugrundschichtung abgeleitet. Sie 
besteht im maßgebenden Querprofil unterhalb des Gleisschotters aus 

- ca. 0,5 m tragschichtähnlichem Material, 
- ca. 7,0 m organischer Weichschicht aus mäßig bis stark zersetztem Torf und organischem Ton 
- ca. 5,0 m sandig - kiesiger Schluff und darunter 
- toniger Schluff. 

Grundwasser wurde in Tiefen von 1,5 m bis 2,0 m unter der Geländeoberkante angetroffen. 
 
 
3.2 Bodendynamische Kennwerte 
 
Auf Basis der Ergebnisse der Dichte-, Wassergehalts- und Klassifizierungsversuche wurden die Porenzahlen 
für die einzelnen Baugrundschichten abgeleitet, siehe Tabelle 1, Spalten 1 - 5. Der für die dynamischen Be-
rechnungen notwendige Grundwert des Schubmoduls G0 wurde für den Schotter und das tragschichtähnliche 
Material aufgrund von Erfahrungen an mehreren Bahnstrecken [9] der Planungshilfe Weichschichten [3] ent-
nommen und für die darunter liegenden Bodenschichten nach den beiden folgenden, auch in [3] und [4] an-
gegebenen empirischen Beziehungen (1) und (2) abgeleitet:  
 

 𝐺  323
,

∙  𝑝 ∙ 𝜎 𝑝⁄  für mineralische Böden    (1) 

 

𝐺  323
√

∙  𝑝 ∙ 𝜎 𝑝⁄  für organische Böden mit Porenzahlen e > 1,5 (2) 

 
Die für den Grundwert des Schubmoduls G0 erforderliche mittlere effektive Spannung (’x + ’y + ’z)/3 wurde 
aus der Vertikalspannung infolge Bodeneigengewicht ’z sowie den Horizontalspannungen ’x = ’y = K ∙ ’z 
unter Berücksichtigung des Überkonsolidierungsgrades infolge der Verkehrsbelastung ermittelt. Die Scher-
wellengeschwindigkeit ergibt sich aus dem Grundwert des Schubmoduls G0 und der Dichte  wie folgt: 
 
 𝑐 𝐺 𝜌⁄         (3) 
 
In Tabelle 1 sind die entsprechenden Kennwerte für die einzelnen Bodenschichten zusammengestellt. Die 
Scherwellengeschwindigkeit wurde entsprechend auf volle 5 m/s auf- bzw. abgerundet. Der (unrunde) Grund-
wert des Schubmoduls G0 ergibt sich dann nach Gleichung (3). 
 
Mit zunehmender Scherdehnung nehmen der Schubmodul ab und die Materialdämpfung zu. Für die Abnahme 
des Schubmoduls und die Zunahme der Dämpfung werden die Versuchsergebnisse aus der Literatur [5] und 
die daraus abgeleiteten Approximationen aus dem Grundbautaschenbuch [6] bzw. aus der Planungshilfe [3] 
verwendet (4), (5): 
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Dabei beträgt für Schotter, Tragschicht, Kies und Sand die Plastizitätszahl IP = 0. Für den sandigen, organi-
schen Ton (OT/TM) wird entsprechend den laborativen Bestimmungen der Zustandsgrenzen IP = 25 % und 
für den zersetzten Torf (HZ) IP = 50 % zugrunde gelegt. Für den zwischen den Torfschichten angetroffenen, 
stark organischen Ton/Schluff wird IP = 40 % sowie für die leicht plastischen Schluffe IP = 10 % angesetzt. 
 
Tabelle 1: Dichten, Porenzahlen sowie Scherwellengeschwindigkeiten und Grundwerte des Schub-

moduls für die einzelnen Bodenschichten 
 

Bodenschicht 
Dichte 

 [g/cm³] 

Trocken-
dichte 

d [g/cm³] 

Korndichte 

S [g/cm³] 

Porenzahl 

e = S / d - 1 

Scherwellen- 
geschwind. 

 cs0 [m/s] 

Grundwert des 
Schubmoduls 

G0 [MN/m²] 

Schotter, verunreinigt 1,80 1,70 2,65 0,56 200 72,0 

Schotter, neu 1,80 1,70 2,65 0,56 230 95,2 

40 cm Kiessand PSS  
mit zweilagigem Geogitter 

2,10 1,90 2,65 0,39 215 97,1 

tragschichtähnliches  
Material GU  

2,00 2,00 2,65 0,33 185 68,5 

organischer Ton, sandig, 
OT/TM 

1,70 1,20 2,70 1,25 
120 1)  
90 2) 

24,5 1) 
13,9 2) 

mäßig bis stark zersetzter 
Torf HN/HZ 

1,25 0,50 2,20 3,40 
95 1)  
85 2) 

11,3 1) 
9,0 2) 

organischer Ton/ Schluff, 
OU/OT 

1,40 0,70 2,45 2,50 
100 1) 
90 2) 

14,0 1) 
11,3 2) 

zersetzter Torf HZ 1,09 0,20 1,85 8,25 
90 1)  
85 2) 

8,8 1) 
7,9 2) 

Schluff, sandig, kiesig, 
GU/SU 

2,00 1,70 2,70 0,59 220 96,8 

Schluff, tonig, UL/TM 1,80 1,30 2,70 1,08 180 58,3 
 
1) Wellengeschwindigkeiten und Schubmodule im Bereich unterhalb der Gleise 
2) Wellengeschwindigkeiten und Schubmodule im Bereich neben den Gleisen 

 
 
3.3 Gleis- und bodendynamische Berechnungen 
 
Entsprechend dem Betriebsprogramm der SBB verkehren auf der Linie 720, Zürich - Ziegelbrücke, Strecken-
abschnitt Reichenburg - Bilten Reisezüge sowie Güterzüge (Ganzzüge, Nahgüterzüge und Ferngüterzüge). 
Aufgrund der höheren Zuggeschwindigkeit der Reisezüge gegenüber den Güterzügen und der ähnlichen Rad-
satzlast der Lok BR1216 gegenüber den Radsatzlasten der Güterzüge wird der Reisezug mit einer Lok 
BR1216 und RailJet-Wagen mit 140 km/h entsprechend der im Raum stehenden Erhöhung der Streckenge-
schwindigkeit als maßgebendes charakteristisches Lastbild zugrunde gelegt, siehe Bild 2. Für die Nachweis-
führung der dynamischen Stabilität wird die Lok BR1216 sowie ein vollständiger Wagen und das erste Dreh-
gestell eines weiteren Wagens verwendet. 
 

 
 
 
 
 
 
 
 
 
 

 
Bild 2: Lok BR1216, RailJet-Wagen und erstes Drehgestell eines weiteren Wagens auf Basis  

als charakteristischer Betriebslastzug für den Nachweis der dynamischen Stabilität 
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Zuzüglich zu den niederfrequenten Einwirkungen aufgrund der Betriebszüge mit ihren zugehörigen Geschwin-
digkeiten werden außerdem höherfrequente Einwirkungen aufgrund der Unebenheiten zwischen Rad und 
Schiene entsprechend Anlage A7 der Planungshilfe [3] berücksichtigt. Dazu werden die ebenfalls in [3] ange-
gebenen primär-, sekundär- und ungefederten Radsatzmassen verwendet. 
 
Aufbauend auf den gleisdynamischen Berechnungen werden mit dem FE-Programm PLAXIS 2D [8] boden-
dynamische FE-Berechnungen geführt. Das FE-Modell für den Bemessungsquerschnitt km 52,310 ist in Bild 
3 für den Zielzustand mit geokunststoffverstärkter Tragschicht dargestellt. 

 

 
 
  Legende: 
 1 … Schwelle        2 … Schotter   3 … Tragschicht mit Geokunststoffeinlage   
 4 … org. Ton, sandig, Gleis     5 … org. Ton, sandig, neben Gleis   
 6 … Torf HN/HZ, Gleis      7 … Torf HN/HZ, neben Gleis   
 8 … org. Ton/ Schluff OT/OU, Gleis    9 … org. Ton/ Schluff OT/OU, neben Gleis  
10 … Torf HZ, Gleis    11 … Torf HZ, neben Gleis   
12 … Schluff, sandig, kiesig GU/SU  13 … Schluff, tonig UL/TM 
 

Bild 3: Berechnungsmodell für das maßgebende Querprofil km 52,310 für den Zielzustand mit 
50 cm geogitterbewehrter Tragschicht 

 
 
 
3.4 Ergebnisse der Berechnungen zur dynamischen Stabilität 
 
Im Ergebnis der gleis- und bodendynamischen Berechnungen wurden die einwirkenden Scherdehnungen in 
Abhängigkeit von der Tiefe unter dem Gleis für folgende Zustände ermittelt. 

- für den Ausgangszustand mit 125 km/h, 
- für den Zielzustand (a) mit 2-fach geogitterbewehrter Tragschicht mit 125 km/h, 
- für den Zielzustand (a) mit 2-fach geogitterbewehrter Tragschicht mit 140 km/h und 
- für den Zielzustand (b) mit Rüttelstopfsäulen und 2-fach geogitterbewehrter Tragschicht mit 140 km/h. 

 
Die rechnerischen Untersuchungen zur dynamischen Stabilität für den Ausgangszustand mit vzug = 125 km/h 
haben gezeigt, dass sowohl im Kiessand direkt unter dem Schotter als auch in den Weichschichten (Schicht 
4 und 6 in Bild 3) die rechnerisch ermittelten Scherdehnungen größer als die Scherdehnungsgrenze sind. 
Deswegen verhält sich der Boden deutlich nichtlinear und es kommt zu einer Akkumulation von bleibenden 
Verformungen. In Verbindung mit der relativ hohen Gleisbelastung von ca. 50.000 GBRT/d führt das zu einem 
entsprechend hohem Instandhaltungsaufwand von bis zu 3-jährigen Stopfgängen (1 Stopfgang aller 3 Jahre) 
entsprechend [7]. 
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Bild 4 zeigt einen Vergleich der einwirkenden Scherdehnungen mit der Scherdehnungsgrenze  
- für den Zielzustand (a) mit 40 cm geogitterbewehrter Tragschicht und 125 km/h bzw. 140 km/h sowie  
- für den Zielzustand (b) mit Rüttelstopfsäulen und 140 km/h. 

 

 
 
 
Bild 4: Vergleich der einwirkenden Scherdehnungen mit der Scherdehnungsgrenze im Bemes-

sungsquerprofil km 52,310 für die Zielzustände 
 
 
Im Zielzustand (a) kommt es bei Beibehaltung der Streckengeschwindigkeit von 125 km/h aufgrund der hohen 
Eigensteifigkeit der Tragschicht und der damit verbundenen plattenartigen, lastverteilenden Wirkung zu einer 
Reduzierung der einwirkenden Scherdehnungen um ca. 15 - 20 % bis ca. 1,50 m unter Schienenoberkante 
gegenüber dem Ausgangszustand. Trotzdem sind innerhalb der Schichten 3, 4 und 6 nach Bild 3 die Scher-
dehnungen größer als die Scherdehnungsgrenze (braune Kurve). Hier ist deshalb mit einer etwas größeren 
Zunahme von Verformungen und damit einem höheren Instandhaltungsaufwand gegenüber einem Strecken-
abschnitt ohne Weichschichten zu rechnen. Diese Überschreitung der Scherdehnungsgrenze wird jedoch zu 
keinem dynamisch kritischen Zustand führen, da aufgrund des Verhältnisses vzug / cr = 0,48 ≤ 0,50 ein ausrei-
chend großer Abstand zum Resonanzfall besteht. Gegenüber dem Ausgangszustand wird auch unter Berück-
sichtigung des Anstieges der Zugzahlen um ca. 8 % von ca. 50.000 GBRT/d auf ca. 54.000 GBRT/d eine 
Verbesserung der Gleislage und eine Reduzierung des Instandhaltungsaufwandes erzielt. 
 
Im Zielzustand (a) wird bei einer Erhöhung der Zuggeschwindigkeit von 125 km/h auf 140 km/h die dynamische 
Beanspruchung deutlich erhöht (grüne Kurve). Die einwirkenden Scherdehnungen sind innerhalb der Schich-
ten 3, 4 und 6 nach Bild 3 größer als im Ausgangszustand und deutlich größer als die Scherdehnungsgrenze. 
Deswegen verhält sich der Boden deutlich nichtlinear und es ist weiterhin eine deutliche Akkumulation von 
bleibenden Verformungen zu erwarten. Die Gleislage würde sich gegenüber dem Ausgangszustand weiter 
verschlechtern und es wäre mit einem sehr hohem Instandhaltungsaufwand zu rechnen. Durch die höhere 
dynamische Beanspruchung bei 140 km/h wird außerdem die Gesamtsteifigkeit des Unterbaus und Unter-
grundes aufgrund des nichtlinearen Bodenverhaltens reduziert. Dadurch nimmt die Rayleighwellengeschwin-
digkeit cr auf 250 km/h ab und mit dem Verhältnis vzug / cr = 0,56 ist der Nachweis vZug / cr ≤ 0,50 aus [3] nicht 
erfüllt, es besteht kein ausreichender Abstand zum Resonanzfall. 
 
Im Zielzustand (b) ist die dynamische Beanspruchung des Unterbaus bei 140 km/h (hellblaue Kurve) deutlich 
niedriger als im Ausgangszustand mit 125 km/h. Die einwirkenden Scherdehnungen sind in allen Bodenschich-
ten kleiner als die Scherdehnungsgrenze. Hier ist deshalb keine nennenswerte Akkumulation von bleibenden 
Verformungen zu erwarten und ein ausreichender Abstand zum Resonanzfall vorhanden. Die dynamische 
Stabilität ist gegeben. 
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3.5 Bautechnische Empfehlungen auf Basis der rechnerischen Untersuchungen 
 
Bei Beibehaltung der Streckengeschwindigkeit von 125 km/h wurde der gleisgebundene Einbau einer 40 cm 
dicken geokunststoffverstärkten Tragschicht empfohlen. Mit dieser Lösung wird der Instandhaltungsaufwand 
durch die gleisnahe Ertüchtigung geringer als bisher, jedoch höher als bei normalen Unterbau- und Unter-
grundverhältnissen ohne Weichschichten (geschätzt 0,2 pro Jahr, d. h. 1 Stopfgang im Abstand von 5 Jahren) 
sein. Die aus baubetrieblichen, technologischen und bauzeitlichen Randbedingungen günstige Ertüchtigungs-
lösung stellt damit einen vertretbaren Kompromiss aus einmaligen Kosten (= Baukosten) und wiederkehren-
den Kosten (= Instandhaltungskosten) dar. 
 
Bei einer Erhöhung der Streckengeschwindigkeit auf 140 km/h wurde eine mechanische Bodenverbesserung 
mittels Rüttelstopfsäulen einschließlich einer darüber konstruktiv zur Lastverteilung zwischen Säulen und Bo-
den anzuordnenden Ausgleichsschicht sowie einer 50 cm dicken geogitterbewehrten Tragschicht empfohlen. 
Dann wäre die dynamische Stabilität auch bei einer Erhöhung der Streckengeschwindigkeit auf 140 km/h ge-
geben. 
 
 

4 Zusammenfassung und Schlussfolgerungen 
 
Trotz oberflächennah anstehender, mächtiger Weichschichten ist es für bestehende Bahnstrecken zumeist 
ausreichend, eine gleisnahe Ertüchtigung vorzunehmen. Diese kann z. B. durch den gleisgebundenen Einbau 
einer 40 cm dicken geogitterbewehrten Tragschicht vorgenommen werden. Die Geokunststoffe sollten eine 
Mindestdehnsteifigkeit von 1.100 kN/m besitzen. Für diese Ertüchtigungslösung von Streckenabschnitten auf 
Weichschichten liegen schon viele positive Erfahrungen vor, siehe z. B. [10].  
 
Alternativ ist auch die Ausführung einer 15 cm Asphalttragschicht über einer in ein Trenn- und Filtervlies ein-
gebetteten 30 cm dicken Schichtpackung aus Schaumglasschotter (z. B. MISAPOR® Standard Plaus 10/50) 
möglich und bei hohem Grundwasserstand empfehlenswert. Eine erforderliche Tiefenentwässerung kann 
dann in ca. 1,0 - 1,2 m Tiefe unter Schienenoberkante und damit um ca. 30 cm höher als bei ungebundenen 
Tragschichten angeordnet werden. Weiterhin wirkt die Asphalttragschicht als Sperrschicht, wodurch keine 
Feinteile in den Schotter eingetragen werden können.  
 
Wie die gleisdynamischen Berechnungen in den einzelnen Projekten (siehe Tabelle 2) zeigen, beträgt die 
Rayleighwellengeschwindigkeit cr im Ausgangszustand auch bei ungünstigen Baugrundverhältnissen mit 
oberflächennahen Weichschichten zumeist cr ≥ 250 km/h. Einzige Ausnahme hierzu ist der Streckenabschnitt 
Oberriet - Altstätten mit extrem ungünstigen Baugrundeigenschaften mit 14 m organischer Weichschicht auf 
lediglich 0,25 m Überdeckung mit cr = 159 km/h.  
 
Bei Streckengeschwindigkeiten bis ca. 125 km/h besteht deshalb in der Regel ein ausreichend großer Abstand 
zum Resonanzfall vZug / cr ≤ 0,50 nach [3], weswegen kritische Zustände ausgeschlossen werden können. Es 
sind daher keine tiefgründigen Ertüchtigungen von Bestandsstrecken erforderlich, wenn eine gewisse Über-
schreitung der Scherdehnungsgrenze und damit eine vertretbare Akkumulation von Verformungen in Kauf 
genommen wird, die zu einem etwas höheren als üblichen Instandhaltungsaufwand führen. 
 
Tabelle 2: Zusammenstellung der bewerteten Streckenabschnitte auf Weichschichten mit maßge-

benden Querprofil, Zuggeschwindigkeit und berechneter Rayleighwellengeschwindigkeit  
 

Linie Streckenabschnitt 
maßgebendes 

Querprofil 
vZug cR [km/h] vZug/cR [-] 

730 Zürich Stadelhofen - Rapperswil km 35,530 70 293 0,24 

880 Oberriet - Altstätten km 39,500 100 159 0,63 

720 Reichenburg - Bilten km 52,310 125 259 0,48 

703 Buchs-Dällikon - Regensdorf km 32,247 105 391 0,27 

410 Lengnau - Pieterlen km 89,675 140 372 0,38 

470, 500 Bahnhof Luzern km 0,535 40 315 0,13 

600 Bahnhof Schwyz km 17,406 110 360 0,31 

850 Bahnhof St. Gallen km 81,210 80 310 0,26 

735 Schmerikon - Bollingen km 51,800 125 249 0,50 
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Ausnahmen hierzu bilden Streckenabschnitte mit extrem ungünstigen Baugrundverhältnissen wie im Stre-
ckenabschnitt Oberriet - Altstätten, wo die Zuggeschwindigkeit vZug ≤ 80 km/h betragen müsste, damit das 
Verhältnis vZug/cr ≤ 0,50 eingehalten ist. In diesem Fall sowie bei einer deutlichen Erhöhung der Verkehrsbe-
lastung bzw. einer Erhöhung der Streckengeschwindigkeit, wie z. B. im Streckenabschnitt der Linie 720 im 
Abschnitt Reichenburg - Bilten von 125 km/h auf 140 km/h sind bei oberflächennah anstehenden organischen 
Weichschichten über bewehrte Tragschichten hinausgehende Maßnahmen einzuplanen.  
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Herausforderungen mit weichen Böden aus Sicht eines Bahnbetreibers 
 
 
1 Weichschichten – kein neues Thema 
 
1.1 Erste Herausforderungen 
 
1.1.1 Untertitel 
 
Bei der Erstellung neuer Eisenbahnlinien im 19. Jahrhundert mussten bereits Weichschichten durchquert wer-
den. Damals wurden oft Dammschüttungen – teils mit Faschinenbewehrung – eingebracht. Dies ist umso 
bedeutender, als dass dem übrigen Unterbau ansonsten keine Beachtung geschenkt wurde. Das System Ei-
senbahn bestand in der Regel aus Schiene, Schwelle und Schotter über dem mehr oder weniger natürlichen 
Untergrund bzw. auf schlecht verdichteten Schüttungen. Beinahe in jedem Land Europas gibt es Pionierstre-
cken auf organischen Weichschichten: z. B. das Chat Moor in England zwischen Liverpool und Manchester 
(Fertigstellung der Strecke ca. 1830, Bild 1) oder das St. Galler Rheintal in der Schweiz (Inbetriebnahme 1858).  
 

 
 
Bild 1: Bauarbeiten im Chat Moor westlich von Liverpool in den 1820er Jahren [1] 
 
Die Eisenbahn als Zugpferd der Industrialisierung war auch lange Zeit das einzige Transportmittel, welches 
für den Abtransport von Torf eingesetzt wurde (sog. Torfbahnen) – Raupenfahrzeuge wurden erst später ent-
wickelt.  
Beim Neubau von Strecken galt es in allen Epochen eine möglichst hohe Anfangsqualität zu erreichen – unter 
Voraussetzung der möglichen Baustoffe und -methoden sowie der zur Verfügung stehenden Bauzeit. Das 
ursprüngliche Bauwerk hatte stets seiner angedachten Nutzung mit maximalen Lasten und Geschwindigkeiten 
standzuhalten. Dass heute noch viele Eisenbahnstrecken eine gemäss heutigem Standard ungenügende Fun-
dationsschicht aufweisen, liegt an den geringen Anforderungen durch die Eisenbahn. Durch Schiene, Schwelle 
und Schotter wird eine grosse Lastverteilung erreicht, sodass unterhalb nur geringe Tragfähigkeiten vorhan-
den sein müssen. Durch die sukzessive Erhöhung der Achslasten und Geschwindigkeiten in den letzten 200 
Jahren wurden die unterliegenden Schichten zusätzlich konsolidiert bzw. mussten wo nötig nachgebessert 
werden. Die Tragfähigkeitserhöhung geschah bis ins frühe 20. Jahrhundert mittels Packlagen, später mittels 
Einbau von Brechsand- und schliesslich durch den Einbau von Kiessand-Schichten. Im Bereich von Weich-
schichten war der Einbau von Lockergesteinen nicht zielführend. Eine nachträgliche Verbesserung war somit 
kaum möglich bei Strecken mit mehreren Metern Weichschichtmächtigkeit. Daher wurde die Gleislage durch 
Einschottern und Stopfen gehalten – dies bedingte einen hohen Unterhalt und führte im St. Galler Rheintal zu 
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Schotterbettdicken grösser 100 cm. In solch ausgeprägten Weichschichtgebieten war schnell klar, dass ein 
leichter Oberbau eingesetzt und maximale Achslast sowie Geschwindigkeit limitiert werden müssen.   
 
 
1.2 Erfahrungen im St. Galler Rheintal 
 
Rückblickend dokumentierte erste Verbesserungsabklärungen über einer ausgeprägten Weichschicht wurden 
bei den SBB im Zuge der Fahrplananpassungen für die «Bahn 2000» gemacht. In den 1990er Jahren wurden 
Einsenkungsmessungen gemacht, um den Baugrund und allfällige Sanierungsmassnahmen beurteilen zu 
können. Aufgrund der Prämissen, dass aus Kostengründen keine tiefgründige Lösung in Frage kommt und 
das Gleis während den Sanierungsarbeiten uneingeschränkt befahrbar bleiben muss (Nachtschichtarbeiten), 
wurde der Einbau einer dreidimensionalen, mit Splitt verfüllten Kunststoffmatratze «GEOWEB» umgesetzt 
(Bild 2). 
 

 
 
Bild 2: Normalprofil des Umbaus von 1996 im St. Galler Rheintal mit dreidimensionaler, mit 

Splitt verfüllter Kunststoffmatratze (sog. «GEOWEB») [2] 
 
Der in den 1970er Jahren entwickelte Gleisumbauzug Puscal brachte die Unterbausanierung dieses speziellen 
Systems in Nachtschichtpausen ein. Vorteil der gleisgebundenen Sanierung war, dass keine Lasten auf dem 
Unterbau oder Untergrund abgestellt werden mussten. Dazu arbeitete der Umbauzug in 18 m langen Jochen, 
in welchen der Oberbau mittels Portalkranen ausgehoben und auf dem Zug zwischendeponiert wurden, wäh-
rend der Zug vor und nach der geöffneten Baugrube auf den Schienen stand. Eine eingebaute Aushubschne-
cke frass sich durch Schotter, Unterbau und Untergrund und beförderte den Aushub mittels Förderbänder auf 
die dem Umbauzug vorgelagerten Aushubwagen. Nach Auslegen der Kunststoffmatratzen wurde der in Mul-
den gelagerte Splitt durch die Portalkrane eingefüllt. Schotter wurde auf die gleiche Weise eingebracht und 
danach wurden die neuen Schwellen auf dem alten Paar Schienen eingebaut. Damit war die Fahrbahnerneu-
erung von 18 m abgeschlossen und der Umbauzug konnte um die gleiche Distanz vorwärtsfahren. Die Schie-
nen wurden jeweils am Ende des Umbaus mit neuen Langschienen ersetzt. So entstanden im Jahr 1996 im 
Streckenabschnitt zwischen Oberriet und Altstätten SG diverse Probeeinbauten mit Leichtbaustoffen (nebst 
GEOWEB-Strukturen auch Aufbauten mit Blähtonkügelchen) 
Im Jahr 1997 wurde der Umbauerfolg mittels dynamischer Erschütterungsmessungen verifiziert. Es musste 
festgehalten werden, dass durch den Umbau keine wesentliche Verbesserung erzielt werden konnte und dass 
somit keine Fahrgeschwindigkeitserhöhung umgesetzt werden konnte. Ebenfalls im Jahr 1997 geführte Rück-
rechnungen von Messungen der kritischen Geschwindigkeiten und Einsenkungsmessungen im Jahre 2006 
zeigten zwar eine gewisse Verbesserung. Jedoch nahmen die Verformungen und Schwingungen aufgrund 
von Entfestigungsvorgängen und der sehr hohen dynamischen Beanspruchung sowie vermutlich einge-
schränkter Dauerhaftigkeit des Systems weiter zu, sodass ein langfristiger Sanierungserfolg nicht gegeben 
war [3].  
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. Der Unterhalt wurde nicht geringer, die Betriebssicherheit schien jedoch gewahrt. Zumindest bis im Juli 2017 
als sich auf einer dieser GEOWEB-Strukturen – in gerader Lage – eine Verwindung produzierte. Es gab keinen 
Unfall, aber das Gleis musste gerichtet und die Regelgeschwindigkeit begrenzt werden. Dadurch entstand ein 
zeitlicher Sanierungsdruck, da so sämtliche Züge auf der Strecke Verspätungen einfuhren. Wiederum war 
somit aus Zeit- und Kostengründen eine tiefgründige Lösung nicht möglich. In Anlehnung an eine unterdessen 
im Bahnhof Rebstein-Marbach durchgeführte Sanierung eines Bahnübergangs mit Eichenholzschwellen 
wurde ein ähnliches System aus Leichtbauweise und grosser Flächenwirkung verfolgt. Dabei wurden zwei 
Lagen Eichenholzmatratzen quer zueinander eingebracht. Dies ergab eine Breite von 6 m. In die Lücken sowie 
einlagig obenauf wurden Styrodurplatten eingebracht. Das Ganze wurde in ein Filtergewebe und ein Geogitter 
eingepackt. Dies stellte die schwimmende Basis dar, auf welcher 25 – 30 cm Kiesgemisch als Fundation ein-
gebracht wurden (Bild 3). 

  
 
Bild 3: Normalprofil des Umbaus von 2017 im St. Galler Rheintal mit zweilagiger Holzmatratze 

und Styrodurbahnen [4] 
 
Die Aushubtiefe war gegeben durch den zwingenden Ausbau der alten GEOWEB-Struktur, welche sich bis 
dato bereits um bis zu 40 cm abgesenkt hatte. 
Eine Verbesserung des Verhaltens zu vor der Notsanierung bzw. dem Umbau von 1996 ist spürbar – zudem 
ist das Risiko einer Verwindung signifikant reduziert. Allerdings wird auch diese schwimmende Lösung mit der 
Zeit absinken. 
 
 

2 Weichschichten – ein komplexes Thema 
 
2.1 Limitierende Rahmenbedingungen 
 
Nicht nur alte Strecken im Erhaltungsfall, sondern auch Neubau- oder Erweiterungsvorhaben sind mit Heraus-
forderungen mit Weichschichten konfrontiert. So weisen Bauten aus den 1980er und 1990er Jahren in schwie-
rigem Baugrund heute meist einen leichten Oberbau in Form von Stahl- oder Holzschwellen sowie eingetre-
tene Setzungen im Dezimeterbereich auf – trotz Vorbelastungen. Dies war durchaus so geplant und eine 
weitere Verhinderung dieser Setzungsmasse hätte zu damaliger Zeit vermutlich die Baukosten sowie die Bau-
zeit strapaziert. Es herrschte Einigkeit darüber, dass das Bauvorhaben so tragbar ist. Aus heutiger Sicht stellt 
sich doch die eine oder andere Frage, wie: Wieso wurde nicht bereits ein schwerer Oberbau eingebaut? Wieso 
wurden tiefgegründete Bauwerke wie Unterführungen nicht tiefer im Damm eingebaut – wenn schon mit Set-
zungen des Damms gerechnet wurde? 
Bei solchen Strecken steht nach gut 30 – 40 Jahren die erste Fahrbahnerneuerung an. Aufgrund der heutigen 
hohen Streckenbelastung steht der Wechsel auf Betonschwellen im Vordergrund. Da diese rund 7 cm dicker 
sind, genügt die Schotterbettdicke über den Unterführungen nicht, was ohne Gleishebungen zu vorzeitiger 
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Schotterzertrümmerung führen würde. Auf den Bauwerken müsste das Gleis also gehoben werden. Dadurch 
werden Bankettmassnahmen im Nahbereich der Unterführung wahrscheinlich, da die alten Bankette zu wenig 
breit waren und durch die Anhebung noch schmaler würden (Überschüttung). Dies bedeutet zweimal eine 
Lasterhöhung auf den Damm bzw. den Untergrund. Auch die Betonschwellen sind zudem schwerer als die 
bestehenden Stahl- oder Holzschwellen, sodass sich die Lasterhöhung bzw. die dynamische Anregung im 
Untergrund nochmals vergrössert (Bild 4, links). Dadurch werden im heiklen Baugrund zwingendermassen 
sekundäre Setzungen ausgelöst, welche ohne vertieftere Kenntnis des Baugrundes nicht einfach so in Kauf 
genommen werden können (Bild 4, rechts). 

  
 
Bild 4: Links: Ausschnitt eines Längenprofils mit hoch liegendem Durchlass (Du Sumpfbach) 

und benachbart mächtigen Schotterbettdicken (Damm auf schlechtem Baugrund) [5] 
Rechts: Ausschnitt geologischer Längsschnitt im gleichen Abschnitt. Der Baugrund be-
steht bis in Tiefen > 16 m aus Verlandungssedimenten bzw. Seeablagerungen [6] 

 
Die genaue Bodenanalyse der Seeablagerungen ist indes noch ausstehend. Bei strukturempfindlichen Bö-
den muss neben einer Setzungsprognose auch ein allfälliges Scherversagen unter dynamischer Anregung 
eruiert werden. 
 
2.2 Dynamische Herausforderungen – mögliche Herangehensweisen 
 
Nebst den überlieferten Weichschichtgebieten bzw. dort, wo nachweislich bereits Probleme im Zusammen-
hang mit dem Betrieb und/oder Unterhalt der Bahnanlagen vorhanden waren, blieben die effektiven Baugrund-
verhältnisse oft unbekannt. Durch die sukzessive Erhöhung der Belastung wurden die Verhältnisse innerhalb 
der obersten 1,5 – 2,0 m ab OK Schwelle konsolidiert und allfällige Schwachstellen mit Massnahmen im Un-
terbau verbessert. Aufgrund der nicht immer abgeklärten, tieferen Baugrundverhältnisse sicherlich auch hie 
und da nicht optimal bzw. nachhaltig.  
Wie im Beispiel in Kapitel 2.1 beschrieben, könnte man sich fragen, wieso die tieferen Baugrundkenntnisse 
nicht im Vorfeld der ersten Fahrbahnerneuerung erhoben wurden. Die Antwort ist eine Mischung aus Zustän-
digkeiten, Unterhaltsbedarf und Prozessabläufen. Bei den SBB gibt der Zustand der Schwellen den Zeitpunkt 
der Fahrbahnerneuerung vor. Müssen diese erneuert werden, so werden im Vorfeld die ersten 1,5 m Tiefe 
mittels geotechnischer Untersuchungen im Sinne von Infrastrukturgeotechnik untersucht (Verifizierung der Zu-
stände von Schotterbett, Unterbau, untiefem Untergrund und Entwässerung). Dies ist in über 90% der Fälle 
auch ausreichend, da die Funktionalität des Gleises hinsichtlich der dynamischen Einwirkungen abschliessend 
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beurteilt werden kann. In den übrigen 10% der Fälle können überlagernde Fragestellungen der Ge-
brauchstauglichkeit relevant werden. Diese wurden nur angegangen, wenn damit effektiv Probleme vorhanden 
waren. Allerdings gab es keine einfache Sanierungsmethode bestehender Gleise über Weichschichten (vgl. 
Kapitel 1.2) geschweige denn reglementarische Vorgaben. Zudem sind Baugrundertüchtigungen über Weich-
schichten äusserst aufwändig, da diese im Idealfall in Nachtschichtintervallen ausgeführt werden müssen, um 
den Grundauftrag der Gleisverfügbarkeit sicher zu stellen. Daher wurde dies lange Zeit nicht intensiviert. Es 
gab nur die beiden Varianten: Limitierung der Nutzung ohne Massnahmen im Unterbau oder tiefgründige Sa-
nierung. 
Eine Handhabe, um sich dem komplexen Thema zu nähern, bot sich in der Planungshilfe der DB zum Umgang 
mit Weichschichten unterhalb von Eisenbahnstrecken [7]. Die SBB überzeugte dabei die Tatsache, dass das 
Modell bereits an mehreren Baustellen messtechnisch verifiziert werden konnte und differenzierte Aussagen 
zur künftigen Geschwindigkeit abgeleitet werden können. So wurden erste Analysen an die GEPRO Ingeni-
eurgesellschaft mbH in Auftrag gegeben. Im Fokus war dabei, verschiedene Rahmenbedingungen untersu-
chen zu lassen und so zu allgemeingültigen Aussagen und der Möglichkeiten von Quervergleichen zu weiteren 
Fällen zu gelangen. Schnell wurde klar, dass für die genauere Ansprache der Weichschichten im Untergrund 
spezifische Arten der Baugrunduntersuchungen benötigt werden. Diese mussten jeweils explizit ausgelöst 
werden. Auch die Interpretation der Daten wurde nicht vom Markt bereitgestellt. Es ist unter dem Strich ein 
ressourcenintensives Unterfangen. Dennoch soll versucht werden, die Bauherrenentscheide anhand von 
Weichschicht-Diagrammen für weitere Fälle ableiten zu können.  
 

 
Bild 5: (Arbeitsstand) Diagramm für organische Weichschichten aus [7] mit Darstellung der be-

reits analysierten Fälle im SBB-Netz (Punkte) sowie die aktuell vermuteten Grenzen der 
Tiefe der Eingriffsschwelle im System (gestrichelte Linien); blau: v = 160 km/h; grün: 
v=140 km/h und orange: v=120 km/h 
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Die reine Klassierung, ob dynamisch kritische oder unkritische Verhältnisse vorhanden sind, genügt aus Sicht 
der Bahnbetreiber jedoch nicht. Sind bezüglich einer gegebenen Geschwindigkeit dynamisch instabile Ver-
hältnisse vorhanden, so muss entschieden werden können, ob diese mittels zusätzlich versteiftem Unterbau 
oder gar mittels tiefreichender bzw. tiefgründiger Massnahmen (Bild 5) nachhaltig verbessert werden können. 
Dies gibt dem Infrastrukturbesitzer auch die Möglichkeit von differenzierten Aussagen zu Anfragen der Ge-
schwindigkeitserhöhung.  
Es wurde versucht, die Erfahrung aus anderen Ländern einzuholen, damit schnell eine grosse Datenmenge 
zur Verfügung steht. Schliesslich gibt es seit mehreren Jahrzehnten Fachvorträge über Baugrundertüchtigun-
gen in Weichschichten. Aus Diskussionen musste jedoch festgestellt werden, dass kaum Daten zum Zustand 
vor der tiefgreifenden Sanierung vorhanden sind – es war «schlecht». Einzig die Daten zum Typ Weichschicht 
sind vorhanden, nicht aber Unterhaltszahlen oder Aussagen zum der Weichschicht aufliegenden Schichtauf-
bau. Somit ist ein Erfahrungsgewinn darüber, ob eine tiefgründige Sanierung die einzig sinnvolle Massnahme 
gewesen wäre, offen. 
Offen bleibt auch die Frage, ob sämtliche geführten Nachweise fachlich gestützt werden – insbesondere von 
der jeweiligen Aufsichtsbehörde. Schliesslich sind die Modelle und Herangehensweisen noch nicht reglemen-
tarisch festgeschrieben. 
 
2.3 Datenerfassung von potenziellen Weichschichten 
 
Einhergehend mit der fortschreitenden Analyse bekannter Weichschichtbereiche wurde auch die Erfassung 
potenzieller Weichschichtgebiete vorangetrieben. Während im Jahr 1996 vorwiegend die grösseren Gebiete 
mit Weichschichten bekannt waren (ca. 50 km), so sind es momentan über 300 km potenzielle Weichschichten 
im Netz der SBB (ca. 10% des Streckennetzes). Selbstverständlich handelt es sich bei den 50 km um die 
einschneidendsten und bei vielen der anderen evtl. um dynamisch unkritische Bereiche. Da die dynamische 
Stabilität jedoch in direktem Zusammenhang mit der Art der (künftigen) Nutzung steht, sind für künftige Ge-
schwindigkeitserhöhungen entsprechende Abklärungen notwendig. Nichtsdestotrotz können nicht alle poten-
ziellen Weichschichten gleichzeitig vertieft analysiert werden. Wo kein Bedarf einer Geschwindigkeitserhö-
hung oder Massnahmen im Unterbau nötig sind, ist dies auch nicht nötig. Durch alleinige Erneuerung der 
Schwellen und Begrenzung der Umbaumassnahmen im Schotterbett werden keine drastischen Nutzungsdau-
erverkürzungen im Unterbau vollzogen. Sind (teure) Massnahmen im Unterbau nötig, so sollten diese hinge-
gen möglichst nachhaltig sein, sodass die dynamische Stabilität bekannt sein sollte. Trotzdem können aus 
Ressourcengründen auch nicht alle Gebiete mit geplanter Geschwindigkeitserhöhung oder nötiger Unterbau-
massnahmen untersucht werden. Um frühzeitige Auskünfte über die dynamische Gleisstabilität zu haben, 
müssten entsprechende (teure) Baugrunduntersuchungen genügend früh im Vorfeld ausgelöst werden. Weder 
die Auslösung der Aufträge ist etabliert, noch ist ein breites Angebot der Anbieter auf dem Markt vorhanden. 
Hilfestellung bezüglich Personalressourcen bieten Baugrunduntersuchungen zur Erstellung von Perronkan-
ten, Unterführungen, Stützmauern o. ä. Mit Adaptation der Untersuchungsart können gleichzeitig auch die 
notwendigen Aussagen zu den tiefer liegenden Weichschichten gewonnen werden, welche dann auch für das 
Gleis verwendet werden können.   
 
 

3 Umdenken bei den Bahnen (?) 
 
Die heutigen Bahnanlagen sind Zeugen ihrer Epochen, in welchen sie gebaut wurden. Auch wenn möglichst 
langfristig gebaut werden wollte, so war dies aufgrund der jeweiligen Rahmenbedingungen nicht in gleichem 
Stil möglich. Ganz früher war die Eisenbahn neu – sie zu erstellen war die Herausforderung. Aus dieser Zeit 
stammen auch viele Auflandungen (z. B. südliches Zürichsee Ufer). Dann fehlten die entsprechenden Bau-
materialien oder Maschinen. In der Zeit der zwei Weltkriege war die Bedeutung der Eisenbahn zwar gross, 
allerdings nicht auf Geschwindigkeit optimiert. Nach dem Zweiten Weltkrieg war die Bahn etwas für «die 
Bähnler», da die Zukunft der Strasse zu gehören schien – also auch keine finanziellen Mittel oder Anreize für 
teure Sanierungen. Erst nach der Erdölkrise Ende der 1970er und mit Einführung des Generalabonnements 
fand die Eisenbahn wieder einen grossen Anklang. Wenn man sich rückblickend fragt, wieso dem wichtigen 
Thema der Weichschichten noch nicht mehr Aufmerksamkeit beigemessen wurde, so dürfen diese soziolo-
gisch-gesellschaftlichen Rahmenbedingungen nicht ausser Acht gelassen werden. Dazu kommt, dass lange 
Zeit keine Modelle für die Berücksichtigung der dynamischen Prozesse im Eisenbahnunterbau vorhanden 
waren und diese noch jung sind. Gleichzeitig muss festgehalten werden, dass die Eisenbahn seit rund 170 
Jahren funktioniert. Und es muss selbstkritisch hinterfragt werden, ob in den nächsten 10 – 20 Jahren effek-
tiv überall Geschwindigkeits- und Belastungserhöhungen in der Grössenordnung der letzten 100 Jahre statt-
finden müssen. Damit wechselt man von einem beobachtenden, ausprobierenden Prinzip (ohne entspre-
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chende Sicherheitsprobleme) in eine Projektierung mit allen Detailabklärungen und Nachweisen zum Vo-
raus. Dabei sind die Projektänderungen bereits so gross, dass sich die Projektierungen einander z. T. noch 
auf dem Bürotisch bzw. am Bildschirm überholen. Solche Absichten der Nutzungsänderungen erfordern je-
doch zwangsläufig bessere Abklärungen im Vorfeld. D. h. die Infrastrukturbetreiber werden vermutlich nicht 
umher kommen, gewisse Abschnitte und Linien im Netz einer Nutzungsbeschränkung zu unterwerfen, bis 
nachgewiesen wurde, was es für eine Nutzungserhöhung darüber hinaus benötigt. Dies könnte auch bedeu-
ten, dass der Betreiber und nicht der Besitzer der Infrastrukturanlagen solche Abklärungen anstossen 
müsste. Hierzu passt das im DB Museum Nürnberg ausgestellte Zitat eines Eisenbahnoberbaurates um 
1900 (Bild 6). 
 

 
 
Bild 6: Zitat eines Eisenbahnoberbaurates über den Wunsch immer grössere Geschwindigkeiten 

fahren zu können und die damit verbundenen Baugrundrisiken [8] 
 
Jede Epoche hatte das Problem der Abschätzung der künftigen Nutzung. Dabei wurde stets das finanzielle, 
bautechnische und betriebliche Optimum gesucht, ohne nachweisen zu müssen, ob dies auch für eventuelle 
künftige Nutzungssprünge ausreicht. Der Anspruch an die Projektierung wurde in den letzten Jahren ver-
schärft, sodass nicht nur die betriebliche Sicherheit im Vordergrund steht, sondern auch die Forderung des 
Nachweises einer langen Nutzungsdauer. Es scheint klar, dass diesem Anspruch kaum gerecht werden 
kann, wenn die Nutzungsdauer unweigerlich von der Art der Nutzung abhängig ist. Dies gilt für das ganze 
Netz und für Weichschichten im Speziellen. Damit nun nicht für 100% des Netzes Nachweise bezüglich der 
dynamischen Gleisstabilität erbracht werden müssen, muss unbedingt festgelegt werden, in welchen Fällen 
(z. B. Hinweis für potenzielle Weichschicht vorhanden) welche Art der vertieften Baugrundabklärungen (z. B. 
Drucksondagen) nötig ist und wann ein geführter Nachweis als akzeptiert gilt. Sämtliche Schritte bedürfen 
weiterer Entwicklung: entsprechende Ausbildung der Ingenieure in dieser Thematik, entsprechende Verifizie-
rung und Festlegung der Nachweise inkl. reglementarischer Vorgaben.   
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Indirekte Methoden zur Parameterbestimmung für weiche Böden 
 
 
1 Einleitung 
 
Eine möglichst genaue Modellierung des Materialverhaltens ist insbesondere bei weichen Böden von ent-
scheidender Bedeutung. Materialmodellen mit idealisierten, linear elastischen und perfekt plastischen Materi-
aleigenschaften sind fast immer unzureichend: der Bruchzustand, aber vor allem auch der Weg dahin müssen 
realitätsnah modelliert werden können. Als Antwort darauf haben komplexere Stoffgesetze wesentlich an Be-
deutung gewonnen, oft in Kombination mit einer 3D FEM-Umgebung. Die Herausforderungen bei der Festle-
gung von Modellparametern sind dementsprechend gestiegen. Welche Stoffgesetze sind geeignet, um die 
geotechnischen Fragestellungen zu beantworten? Wie kann ich belastbare Parameterwerte herleiten? Und 
wie erhalte ich die höchste Informationsdichte mit dem verfügbaren Budget? 
 
 

2 Hintergrund 
 
2.1 Stoffgesetz und Parameter 
 
In den letzten Jahren hat das Hardening Soil Small (HSS) stark an Bedeutung gewonnen und ist bei FEM-
Berechnungen de facto zum Standard geworden. Das Modell erlaubt die Abbildung von wesentlichen geo-
technischen Merkmalen wie z. B. Spannungsgeschichte, Verdichtung, Dilatanz und das Auftreten von plasti-
schen Deformationen. Zudem, und dies ist ein wesentlicher Punkt, erlaubt die spannungs- und dehnungsab-
hängige Formulierung der Deformationseigenschaften eine bessere Vorhersage der zu erwartenden Defor-
mationen, und zwar sowohl für fein- als auch für grobkörnige Schichten. Die dazu gehörenden Parameter 
umfassen neben den effektiven Schereigenschaften nach Mohr-Coulomb insbesondere die spannungsrefe-
renzierten Elastizitätsmodule bei Erst- und Wiederbelastung (E50

ref und Eur
ref) und der oedometrische Modul 

(Eoed
ref, auch Moed

ref). Die Abnahme der Steifigkeit in Abhängigkeit der auftretenden Schubdehnungen wird vom 
Schubmodul bei sehr geringen Dehnungen (G0

ref) sowie die Schubdehnung γ0.7, welche die Schubdehnung 
für eine Verringerung von ca. 30 Prozent (G/G0 = 0.722) beschreibt, kontrolliert. Die Hochschrift ref bezeichnet 
die mittlere effektive Referenzspannung pref, wofür meistens 100 kPa gewählt wird. Die Deformationsparame-
ter werden mit einer barotropischen Funktion (meistens [p'/pref]m) in Abhängigkeit zu den effektiven Spannun-
gen gestellt, sodass die effektiven vertikalen und horizontalen Spannungen sowie der Exponent m bekannt 
sein müssen. Tabelle 1 fasst die benötigten Parameter kurz zusammen 
 

Parameter Beschreibung übliche Einheit 

φ' maximaler effektiver Reibungswinkel [o] 

Ψ Dilatationswinkel [o] 

c' effektive Kohäsion [kN/m2] 

Eoedref bzw. Moedref  Referenzwert des oedometrischen Zusammendrückungsmoduls (Erstbelastung) [kN/m2] 

E50ref Referenzwert des Elastizitätsmoduls bei 50% von qmax (Erstbelastung) [kN/m2] 

Eurref Referenzwert des Elastizitätsmoduls bei 50% von qmax (Ent- und Wiederbelastung) [kN/m2] 

G0ref Referenzwert des Schubmoduls bei sehr geringen Dehnungen [kN/m2] 

γ0.7 Schubdehnung wobei G = 0.722G0 [-] 

m Spannungsexponent [-] 

νur Querdehnungszahl [-] 

K0 Ruhedruckkoeffizient  [-] 

Rf Versagensverhältnis nach Duncan-Chang = (σ1-σ3)max / (σ1-σ3)asymptot (0.75 – 1) [-] 

Bemerkung: pref = 100 kPa, q = σ1 - σ3, und σ1 und σ3 stellen die grössten bzw. kleinsten Hauptspannungen dar 

 
Tabelle 1: Parameter des HSS-Modells 
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2.2 Herausforderungen bei der Parameterbestimmung 
 
Die gängige Praxis sieht vor, die Parameterwerte aufgrund von geotechnischen Laborversuchen wie z. B. 
Triaxial- und Oedometerversuche zu bestimmen. Dies bedingt die Ausführung von Bohrungen, die Entnahme 
von ungestörten Bodenproben und die Ausführung eines aufwändigen Laborprogramms. In der Annahme, 
dass die Proben tatsächlich ungestört sind, ist es in der Regel gut möglich, die Resultate der Laborversuche 
in eine FEM-Umgebung gut nachzubilden. 
 
Komplizierend hinzu kommt die Problematik bei der Probenentnahme. Bekanntlich entspricht die Praxis im 
Feld nicht immer die idealisierten Vorstellungen. Wie wird sichergestellt, dass feinkörnige Proben mit einem 
dünnwandigen Kernrohr gestochen oder mittels Mehrfachkernrohr schonend gebohrt, luftdicht verpackt, me-
chanisch geschützt und vertikal gelagert transportiert werden? Hinzu kommen Schwierigkeiten beim Einbau 
des Probenmaterials oder zwangsmässig auftretenden Effekte einer Spannungsentlastung, wie z. B. das ent-
weichen von eingelagerten Gasen. 
 
Eine völlig andere Frage sei indes, inwiefern die untersuchten Proben überhaupt repräsentativ sind für das 
Deformationsverhalten des gesamten Bodenvolumens. In diesem Zusammenhang sei einmal mehr ermahnt, 
dass auch bei einer umfangreichen Untersuchung in der Regel weniger als 0.005 Prozent des Erdreiches 
aufgeschlossen wird. Quantitativ untersucht auf seinen Deformationseigenschaften hin wird dann ein noch viel 
geringeres Volumen. 
 
All dies bedeutet indes nicht, dass Bohrungen und Laborversuchen nicht sinnvoll wären, ganz im Gegenteil. 
Das Bewusstsein dafür, dass die Resultate von Laborversuchen nicht zwingend das Verhalten des gesamten 
Untergrundes abbilden müssen, muss jedoch immer klar vorhanden sein. Zudem muss zwingend sicherge-
stellt werden, das nur ungestörte Proben verwendet werden, welche diese Bezeichnung auch wirklich verdie-
nen. 
 
 

3 Indirekte Methoden 
 
Aufgrund der oben dargelegten Herausforderungen werden indirekte Untersuchungsmethoden seit je parallel 
zu den direkten Aufschlüssen angewendet. Indirekte Methoden sind in der Regel wesentlich günstiger, und 
die mit einer Bohrung und die Probeentnahme verbundenen Schwierigkeiten erübrigen sich weitgehend. Die 
Messungen werden bei den in situ vorherrschenden Spannungsverhältnissen durchgeführt. Die Herleitung 
von geotechnischen Parametern erfolgt meistens mittels Korrelationen. Für belastbare Ergebnisse müssen 
diese vorzugsweise auf einer grossen Datenbank hochwertiger Versuche und auf einer belastbaren theoreti-
schen Grundlage beruhen. In der Praxis hat sich insbesondere die elektrische Drucksondierung (CPTu) durch-
gesetzt. Daneben wird die Messung der Scherwellengeschwindigkeit in den letzten Jahren vermehrt verwen-
det, oft als Zusatzmessung zur CPTu (SCPTu). 
 
Die zusätzliche Ausführung von Flachdilatometermessungen (DMT) in weichen Böden kann zudem sinnvoll 
sein, insbesondere bei der Bestimmung der horizontalen Spannungen und K0. Die Ausführung von DMT-
Messungen in der Schweiz ist aufgrund der vielen Dropstones, Findlingen und Kiesschichten jedoch wesent-
lich schwieriger als in anderen Ländern und oft nur in einem Bohrloch möglich. Dies hat dazu geführt, dass 
die DMT sich in der Schweiz bisher nicht in dem Mass etabliert hat, wie dies im Ausland zum Teil der Fall ist. 
In der Folge beschränken sich die folgenden Erläuterungen auf der elektrischen Drucksondierung und der 
Scherwellen-Geophysik. 
 
 
3.1 Elektrische Drucksondierung (CPTu) 
 
Bei der elektrischen Drucksondierung wird der Baugrund unter quasi-statischen Bedingungen kontinuierlich 
zum Abscheren gebracht und der Spitzenwiderstand, die lokale Mantelreibung, der transiente Porenwasser-
druck sowie die Sondenneigung kontinuierlich gemessen. Bild 1 und 2 zeigen das Innere einer Messsonde 
sowie die Messgrössen. 
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Die Korrelationen für die undrainierten und effektiven Scherparameter in fein- bzw. grobkörnigen Böden sind 
dementsprechend belastbar. Auch wenn die undrainierte Scherfestigkeit cu kein Parameter für das HSS Stoff-
gesetzt darstellt, ist deren Bestimmung trotzdem wichtig, da sie für eine eindeutige Herleitung der effektiven 
Reibungswinkel von undrainerten Böden hilfreich ist. Eine einfache und oft genannte Bestimmung der undrai-
nierten Scherfestigkeit ist 
 
𝑐 ,  𝑞

𝑁  (1) 

 
wobei qn = netto Spitzenwiderstand qt-σv darstellt, σv die totalen vertikalen Spannungen, qt = qc+(1-a)u2 und 
Nkt einen Korrelationsfaktor, welche für feinkörnigen Seeablagerungen in der Schweiz üblicherweise ca. 16 
beträgt (Abschermodus DSS). Dabei ist a eine Konstante, welche die Bauweise des Filterelements berück-
sichtigt und meistens ca. 0.8 beträgt. Die Herleitung von effektiven Scherparametern in feinkörnigen Böden 
kann mit der der NGI Methode vorgenommen werden (Senneset, Janbu, Sandven 1982-1995), welche auf 
effektiver Plastizitätstheorie basiert. Zur Vereinfachung kann die NGI-Lösung mit der untenstehenden, ge-
schlossenen Näherungsformel berechnet werden (Zhongkun und Mayne, 2017): 
 
𝜑 29.5 ∙ 10 . ∙ 𝐵 . 0.256 0.336𝐵 𝑙𝑜𝑔𝑄  (2) 
 
wobei φ'max = effektiver maximaler Reibungswinkel [o] 
 β = Plastifizierungswinkel (-20o ≤ β ≤ 20o] 
 Bq = Porenwasserdruckverhältnis (Robertson 2009; ermittelt aus CPT) 
 Qt1 = normalisierter Spitzenwiderstand (Robertson 2009; ermittelt aus CPT) 
 
Dabei wird angenommen, dass keine effektive Kohäsion vorhanden ist (c'=0). Der Grund für die etwas gerin-
gere Genauigkeit liegt begründet in der erforderlichen Annahme für den Plastifizierungswinkel β, welche ab-
geschätzt werden muss. Ohne anderslautenden Informationen hat sich für Seeablagerungen in der Schweiz 
einen Wert für β von -10 Grad bewährt. 
 
Für die Herleitung des maximalen effektiven Reibungswinkels φ'max in grobkörnigen Böden ist eine Fülle von 
Beziehungen vorhanden. An dieser Stelle wird auf die Formel von Kulhawy und Mayne (1990) hingewiesen, 
welche aufgrund von Sondierversuchen in einem Kalibrationsbehälter entwickelt und zuletzt von Uzielli et al 
(2013) anhand von (wirklich) ungestörten Proben von 17 verschiedenen Standorten verifiziert wurde: 
 
𝜑 17.6 11 ∙ log 𝑞  (3) 
 
mit qt1 = (qt/patm)/[(σv'/patm)]0.5 und patm der atmosphärische Druck (100 kPa). Für die Entnahme der ungestörten 
Sandproben wurde der Untergrund vor Kernentnahme zuerst gefroren. 
 
Die Vorkonsolidierungsspannung σ'p kann direkt aus den CPT Resultaten bestimmt werden (Mayne, 2014): 

Bild 1: elektrische Drucksonde (ohne Reibungs-
hülse). Gut ersichtlich sind die Kraftmessgeber für 
den Spitzenwiderstandes qc und die lokale Mantel-
reibung fs. 

i 

u
2
 

f
s
 

q
c
 

Bild 2: Schemaschnitt mit Darstellung der 
Messgrössen: Spitzenwiderstand qc, lokale 
Mantelreibung fs, transienter Porenwasser-
druck u2, Sondenneigung i 
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𝜎′ 0.33 ∙ 𝑞  (4) 

𝑚 1
.

.⁄
 (5) 

 
Für die Bestimmung der Bodenindex Ic aus den normalisierten CPTu-Messparameter wird an dieser Stelle auf 
Robertson (2009, 2016) verwiesen. 
 
Die Herleitung von Deformationsparameter ist konzeptuell wesentlich schwieriger. Der oedometrische Zusam-
mendrückungsmodul verhält sich meistens linear zu den netto Spitzenwiderstand qn: 
 
𝐸  𝛼 ∙ 𝑞  (6) 
 
wobei αM mittels einer Bodenindex Ic in Bezug zum Bodentyp gesetzt werden kann (Robertson, 2009). Für 
feinkörnige Seebodenablagerungen kann in einer ersten Abschätzung für α einen Wert von 5.5 angenommen 
werden. Die Herleitung von Werten für G0 und E50 ist ebenso möglich, an dieser Stelle wird jedoch auf den 
Formeln verzichtet. Für Details siehe Robertson (2009). 
 
 
3.2 Scherwellen-Geophysik 
 
Die Scherwellengeschwindigkeit stellt eine fundamentale Messgrösse dar. Sie wird primär bestimmt von der 
Anzahl und Art der Kornkontakte bestimmt wird. Die Scherwellengeschwindigkeit kann mit der seismischen 
Drucksondierung direkt gemessen werden. Dabei ist ein Geofon hinter der Sonde verbaut und wird die Laufzeit 
einer an der Oberfläche eingeleiteten, polarisierten Scherwelle gemessen. Die vertikale Auflösung liegt je nach 
gewähltem Messintervall meistens bei 0.5 und 1 m. 
 
Eine andere Methode zur Bestimmung der Scherwellengeschwindigkeit ist die Ausführung von geophysikali-
schen Messungen. Dabei stellt insbesondere die hochauflösende, hybridseismische Messung der S-Welle 
eine gute Alternative dar. Dabei wird das Geschwindigkeitsfeld der S-Welle mittels an der Oberfläche ange-
brachten Geofons entlang einer Linie gemessen, sodass ein Profilschnitt entsteht. Der Geofonabstand beträgt 
meistens ca. 0.5 bis 1 m, die vertikale Auflösung beträgt ca. 0.5 m. Der grosse Vorteil dieser Methode liegt 
darin, dass ein viel grösseres Volumen des Untergrundes auf seinen Eigenschaften hin untersucht werden 
kann. Somit kann die Variabilität sowohl hinsichtlich der Mächtigkeit der einzelnen Schichten, aber auch hin-
sichtlich der lateralen und vertikalen Variation innerhalb der einzelnen Schichten wesentlich besser beurteilt 
werden. Wie bei allen anderen Methoden der Oberflächenseismik kann die Methode unabhängig von der Un-
tergrundbeschaffung ausgeführt werden (Lockergestein und Fels). Allgemein bekannt ist, dass das Schubmo-
dul bei sehr geringen Dehnungen (G0) direkt aus der Scherwellengeschwindigkeit vs und dem Raumgewicht ρ 
in kg/m3 bestimmt werden kann: 
 
𝐺  𝜌 ∙ 𝑣  (7) 
 
Bereits bei der klassischen Arbeit von Hardin und Drnevich (1972) wurde der Schubmodul bei sehr geringen 
Spannungen, und damit indirekt die Schwerwellengeschwindigkeit, mit der Porenzahl e in Verbindung gesetzt. 
Die Porenzahl e kann demnach direkt aus der Scherwellengeschwindigkeit bestimmt werden (Moon et al, 
2018): 
 

𝑒  𝑣
215.64

. 0.1 (8) 

 
Somit ist es auch gut möglich, das Raumgewicht zu bestimmen: 
 

𝛾  𝛾  (9) 

 
Die Vorkonsolidierungsspannung σ'p in feinkörnigen Böden kann anhand von Agaiby und Mayne (2016) ab-
geschätzt werden: 
 
𝜎′ 0.18 ∙ 𝑣 . ∙ 𝜎′ .   (10) 
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mit Gs = spezifisches Gewicht ≈ 2.65 und Sr den Sättigungsgrad. Für eine erste Abschätzung von Eoed und E50 
kann zur Bestimmung des operativen Schubmoduls zuerst die Beziehung von Fahey und Carter (1993) her-
angezogen werden, welche eine Weiterentwicklung der originalen Beziehung von Hardin und Drnevich dar-
stellt: 
 

1 𝑞
𝑞   (11) 

 
Anschliessend kann der so berechneter Wer für G mittels Elastizitätstheorie auf Eoed (bzw. M) und E50 umge-
rechnet werden: 
 

𝑀    (12) 

𝐸 2𝐺 1 𝜈   (13) 
 
In den obigen Beziehungen stellt q/qmax das Verhältnis zwischen der effektiven und der maximalen deviatori-
schen Spannung dar (Ausnutzungsgrad der Tragfähigkeit), und der Beiwert g kann direkt aus der Scherwel-
lengeschwindigkeit abgeschätzt werden: g = vs/1000. Dies impliziert einen Wert von ca. 0.3 für normal konso-
lidierte, sandige Geomaterialen (Mayne, 2007), einen etwas geringeren Wert für weiche Tone und Silte, und 
einen höheren Wert für überkonsolidierten oder verkitteten Ablagerungen. Für den oedometrischen Modul 
kann q/qmax mit 0.75 angenommen werden, was in etwa eine vertikale Dehnung εv von ein paar Prozent ent-
spricht. Für E50 beträgt der Wert per Definition 0.5. 
 
 

4 Praxisbeispiel 
 
Die praktische Anwendung der vorher erwähnten Überlegungen und Korrelationen wird nachfolgend anhand 
eines Praxisbeispiels illustriert. 
 
Für den Bau von zwei Mehrfamilienhäusern mit gemeinsamer Einstellhalle in Raum Solothurn wurde eine 
Baugrunduntersuchung ausgeführt. Dabei wurden zwei Baggerschlitze sowie mehrere schwere Rammsondie-
rungen abgeteuft. Die Ergebnisse zeigten im Bereich der Gründungskote generell Bachschuttablagerungen. 
Jedoch wurde auch festgestellt, dass feinkörnige Ablagerungen vorhanden waren. Diese reichten in einer 
Rammsondierung bis unter der Gründungskote. Da aufgrund der punktuellen Aufschlüssen nicht mit einer 
ausreichenden Sicherheit gesichert vorhergesagt werden konnte, wo feinkörnige Ablagerungen vorhanden 
waren und mit welchen differenziellen Setzungen dann zu rechnen wäre, wurde zuerst eine reine Pfahlgrün-
dung in Betracht gezogen. Aufgrund der hohen Kosten wurde dann aber angeregt, die Möglichkeit für eine 
Flachgründung oder eine KPP vertieft auszuloten und der Baugrund zusätzlich zu untersuchen. 
 
Aufgrund der unvorhersehbare Lage der weichen und setzungsempfindlichen Ablagerungen sowie die mit der 
vorhandenen Kiesschicht verbundenen Schwierigkeiten bei der Ausführung von elektrischen Drucksondierun-
gen wurde beschlossen, eine refraktionsseismische Tauchwellentomographie mit Scherwellen entlang zwei 
Profilen durchzuführen. Dies Resultate sollten anhand von einer elektrischen Drucksondierung in einem fein-
körnigen Bereich "geeicht" werden. 
 
Bild 3 zeigt die gemessene Scherwellengeschwindigkeit entlang des Querprofils, und Bild 4 zeigt das Resultat 
der elektrischen Drucksondierung. Der Geofonabstand betrug 1 m. Deutlich sichtbar ist die talförmige Felsun-
terkante (grau, vs > ca. 800 m/s) mit darüber eine dünne Moräne, die Bachschuttablagerungen mit sandigen 
und kiesigen Bereichen (rot, 250 ≤ vs ≤ 500) sowie zwei Rinnen, welche in den Bachschutt einerodiert sind 
(gelb). Dabei scheint besonders die Rinne links mit weichen Ablagerungen aufgefüllt. Figur 2 zeigt die Resul-
tate der Drucksondierung, welche ca. 5 m entfernt im Bereich von Profilmeter 55 abgeteuft wurde. Das Kies-
planum an der Oberfläche wurde erst nach den geophysikalischen Messungen geschüttet und ist im vs-Profil 
somit nicht abgebildet. 
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Bild 3: Resultate der refraktionsseismischen Tauchwellentomografie mittels S-Wellen 

 
Bild 4: Resultate der elektrischen Drucksondierung 
 
Beim direkten Vergleich kann festgestellt werden, dass die einzelnen Schichten, welche in der Drucksondie-
rung ersichtlich sind, auch im hybridseismischen Scherwellenprofil gut erkennbar sind. Jedoch sind die 
Schichtgrenzen aufgrund der wesentlich geringeren vertikalen Auflösung (ca. Faktor 50 gegenüber dem CPT) 
unschärfer definiert. Im Nahbereich von Schichtgrenzen erscheinen die vs-Messungen von der jeweils darunter 
(bzw. darüber) liegenden beeinflusst, wobei die Einflusszone ca. 1 m beträgt (ca. Geofonabstand). Unterirdi-
sche Strukturen sind entlang dem Vs-Profil jedoch sehr gut erkennbar. Ausserdem erlauben die Vs-Messungen 
eine gute Beurteilung der lateralen Variation innerhalb der einzelnen Schichten. Das Bild 5a zeigt den direkten 
Vergleich zwischen der gemessenen und der aus der CPTu-Daten ermittelten Wellengeschwindigkeit. 
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Mit Hilfe von den anfangs erwähnten Beziehungen wurde aus der Scherwellengeschwindigkeit zuerst die Po-
renzahl e bestimmt, und darauf basierend das Raumgewicht und die vertikalen Spannungen. In einem nächs-
ten Schritt wurde die Spannungsgeschichte und das Deformationsverhalten untersucht. Die Figuren 5b und 
5c zeigen das gesättigte Raumgewicht und das Überkonsolidierungsverhältnis OCR, welche aus den Vs- bzw. 
CPTu-Daten ermittelt wurden. Die Daten zeigen eine gute Übereinstimmung mit der Einschränkung, dass die 
Messwerte für Vs im Bereich in der letzten ca. 1 m bereits vom darunterliegenden und wesentlich härteren 
Kiessand beeinflusst werden (Schichtgrenze "verschmiert"). Bei der Bestimmung der OCR ist dies nicht der 
Fall, was darauf zurückzuführen sein dürfte, dass die Formel (10) nur für feinkörnige Böden Gültigkeit hat. Die 
Kombination aus Raumgewicht und OCR erlaubt grundsätzlich eine Spannungsreferenzierung. 
 

  
 
 
 
In einem nächsten Schritt wurden die Deformationsparameter G0, Eoed und E50 für beide Datensätze bestimmt. 
Dabei wurde die Querdehnungszahl ν mit 0.1+0.25*(q/qmax) angenommen. Bezüglich der Ermittlung von M aus 
CPTu-Resultaten wird noch kurz erwähnt, dass bei der Beziehung nach Robertson (2009) ein 'operativer' 
Modul berechnet wird, welches sich an der DMT anlehnt und sich somit auf einem leicht geringeren Dehnungs-
niveau bezieht. Somit ist der so ermittelter Wert tendenziell etwas höher als Eoed und müsste zusätzlich abge-
mindert werden. Im Fallbeispiel wurde Gleichung (6) verwendet. Die Figuren 6a bis 6c zeigen den direkten 
Vergleich zwischen den Werten, welche aus der Scherwellengeschwindigkeit ermittelt wurden, und die aus 
dem CPTu ermittelten Werten.  
 
Das Verhältnis zwischen E50 und Eoed liegt für die aus den S-Wellen ermittelten Werten bei ca. 1.7 und nimmt 
im Bereich der Kiesschicht bis ca. 1.4 ab. Für die Bestimmung von G0 müssen die geophysikalischen Mes-
sungen wohl als verlässlicher beurteilt werden, da diese auf die direkte Messung von Vs beruhen. Bei den 
übrigen Werten (Eoed, E50) ergeben die beiden Methoden recht ähnliche Resultate. 
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Figuren 7a und 7b stellen den Verlauf des oedometrischen Moduls Eoed und des Elastizitätsmoduls E50 entlang 
dem Profil dar. Diese Darstellung erlaubt es, unabhängig von der absoluten Genauigkeit eine Quantifizierung 
der Variation des betrachteten Parameters innerhalb von einzelnen Schichten vorzunehmen. 

 
Bild 7a. Räumlicher Verlauf des oedometrischen Zusammendrückungsmoduls Eoed [MN/m2] 

 
Bild 7b. Räumlicher Verlauf des oedometrischen Zusammendrückungsmoduls E50 [MN/m2] 
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Im Endergebnis konnte die laterale und vertikale Ausdehnung der weichen, zusammendrückbaren Schichten 
klar eingegrenzt werden. Sowohl für die feinkörnigen als auch für die grobkörnigen Ablagerungen konnten 
plausible Werte für die HSS-Deformationsparameter ermittelt werden, und die Felsoberkante und das Felsre-
lief konnten eruiert werden. Die Kombination von CPTU und hybrider Scherwellenseismik erlaubte es, in einer 
3D FEM Umgebung nachzuweisen, dass auf einer Pfählung verzichtet und stattdessen flach gegründet wer-
den konnte. 
 
 

5 Fazit 
 
Indirekte Methoden stellen eine gute und kostengünstige Methode dar, um weiche Böden zu untersuchen. Mit 
der elektrischen Drucksondierung (CPTu) können punktuell hochauflösende Parameterwerte für das HSS-
Modell und anderen Stoffgesetzen ermittelt werden. Da der Baugrund während der Penetrationsvorgang kon-
tinuierlich zum Abscheren gebracht wird, gelten die Ergebnisse bzgl. des generellen Schichtaufbaus, der 
Scherfestigkeit (drainiert/undrainiert) sowie der Spannungsgeschichte als besonders belastbar. Die Herleitung 
von Deformationsparametern aus CPTu-Versuchen ist konzeptuell wesentlich schwieriger. Die ermittelten 
Werte dienen primär einer ersten Beurteilung des Deformationsverhaltens. Mit der Messung der Schwerwelle 
(SCPTu) können wesentlich genauere Informationen zu den Deformationseigenschaften gewonnen werden. 
Nachteil bleibt, dass die Aufschlüsse nur punktuell sind eine gesicherte Identifikation von unterirdischen Struk-
turen und der lateralen Variation kaum möglich ist. 
 
Die refraktionsseismische Tauchwellentomographie mit Scherwellen stellt eine interessante Alternative oder 
Ergänzung dar. Dabei wird das Geschwindigkeitsfeld der Scherwellen entlang einem Profil hochauflösend 
gemessen. Die Methode ist nicht-invasiv und ist grundsätzlich überall anwendbar. Wie bei der SCPTu erlaubt 
die Messung der Scherwellengeschwindigkeit die Herleitung von Deformationsparametern für weichen und 
harten Böden hin bis zu Fels. Dabei können unterirdische Strukturen sichtbar gemacht werden. So ist es mög-
lich, die Ausdehnung von rinnenförmige Ablagerungen darzustellen oder den Verlauf der Felsoberfläche sicht-
bar zu machen. Zudem kann die laterale Variation innerhalb von einzelnen Schichten beurteilt und quantifiziert 
werden. Nachteil ist, dass die vertikale Auflösung wesentlich geringer ist als bei den punktuellen Aufschlüssen. 
Im Bereich von Schichtgrenzen ist Vorsicht angebracht, da das Geschwindigkeitsfeld im Nahbereich von 
Schichtübergängen "verschmiert" ist. Als Faustregel kann gestellt werden, dass dieser Effekt ca. ±1-mal der 
Geofonabstand beträgt. Eine bessere vertikale Auflösung ist möglich, insofern einen geringeren Geofonab-
stand gewählt wird, was mit Kostenfolgen verbunden ist. Die totalen Kosten der refraktionsseismischen Tauch-
wellentomographie waren im Fallbeispiel wesentlich geringer als die Kosten für die Ausführung von 1 Rotati-
onskernbohrung. Somit ist auch klar, dass die Ausführung von hybridseismischen Messungen als effektives 
Instrument angewendet werden kann, um Bohrungen gezielt anzuordnen und die Informationsdichte einer 
Untersuchungskampagne zu optimieren. 
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Versuchsfelder St. Galler Rheintal - Einsatz von Rüttelstopfsäulen 
 
 
1 Einführung 
 
1.1 Bahnausbauprojekt Kapazitätssteigerung St. Gallen - Chur 
 
Seit Dezember 2013 verkehren im Rheintal der IR13 (Wil – St. Gallen – Chur), die S4 (St. Gallen – Sargans – 
Ziegelbrücke – Uznach – St. Gallen) und die S2 (St. Gallen –Altstätten SG) je im Stundentakt. Dieses Angebot 
lässt sich auf der bestehenden und über weite Strecken einspurigen Gleisinfrastruktur im Rheintal nicht mehr 
weiter ausbauen. 
Im Ausbauschritt STEP AS2025 ist ein Kapazitätsausbau zwischen St. Gallen und Chur mit einem Halbstun-
dentakt des IR13 zwischen St. Gallen und Sargans geplant. Für die Einführung dieser Angebotsverdichtung 
im Rheintal sind diverse Kapazitätsausbauten beim Fahrplanwechsel 2024 in Betrieb zu nehmen. 
 
Projektzeitplan 

 
Bild 1: Projektzeitplan 
 
Teil davon ist das Projekt STEP AS25, Rüthi SG – Oberriet, Anlagenanpassungen, für welches die in diesem 
Beitrag beschriebenen «Versuchsfelder St. Galler Rheintal – Einsatz von Rüttelstopfsäulen» umgesetzt wur-
den. 
 
 
1.2 Projekt STEP AS25, Rüthi SG - Oberriet, Anlagenanpassungen 
 
Die geografische Lage und Projektperimeter sind in der nachfolgenden Bild 2 ersichtlich. 
 

 
Bild 2: Geografische Lage STEP AS25, Rüthi SG - Oberriet, Anlagenanpassungen 
 
In Rüthi SG erstreckt sich der Projektperimeter über rund 500 m beim bestehenden, eingleisigen Bahnhof mit 
Hausperron. Hier wird ein zusätzliches Kreuzungsgleis mit neuem zusätzlichem Aussenperron gebaut. Als 
Erschliessung wird eine Personenunterführung mit beidseitigen Rampen- und Treppenaufgängen erstellt. 
Zusätzlich wird das bestehende Stellwerkgebäude durch ein neues, grösseres Bahntechnikgebäude ersetzt 
und die bestehende Bahnfunkantenne muss an neuer Lage neu erstellt werden. 
Der Kapazitätsausbau in Oberriet startet südlich des Bahnhofs mit Anpassungen der Streckengleise und Wei-
chenverbindungen. Nördlich des Bahnhofs erfolgt der Doppelspurausbau über eine Länge von rund 
2.8 km ab der heutigen Zusammenführung der beiden Bahnhofgleise zurück zum Einspurgleis. Am Ende der 
Doppelspur werden zusätzlich rund 400 m der bestehenden Einspurstrecke mit dem Ausbauprojekt zusam-
men erneuert. 
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1.3 Baugrundverhältnisse 
 
Bereits in der Projektstudie war klar, dass für die geplanten Ausbaumassnahmen die teilweise sehr schwieri-
gen Baugrundverhältnisse in diesem Projekt ein massgeblicher Faktor für die bautechnischen Lösungen der 
Ausbaumassnahmen sind. Nebst den generellen Erfahrungen und Wissen zum Baugrund waren und sind vor 
allem auch der laufende erhöhte Unterhalt auf Teilen der Strecke und sogar das Umsetzen von Sofort-Not-
massnahmen infolge von abgesacktem Gleis Indikatoren für den herausfordernden Baugrund. Schon in der 
Studienphase für den Kapazitätsausbau wurde diesen Umständen Rechnung getragen und entsprechend auf-
wändige Baumassnahmen berücksichtigt. Detaillierte Kenntnisse der Baugrundverhältnisse gab es zum da-
maligen Zeitpunkt aber nur punktuell. 
Vorauseilend und parallel zum Start der Vorprojektphase wurde deshalb ein umfassendes geologischen Er-
kundungskonzept umgesetzt, um möglichst gute Kenntnisse der Baugrundverhältnisse und hydrogeologi-
schen Gegebenheiten zu erlangen. Es wurden alle 50–100 m Kernbohrungen und zusätzlich eine Vielzahl von 
Baggerschlitzen und Rammsondagen ausgeführt. Dadurch konnte ein recht detailliertes Baugrundmodell er-
stellt werden. 
Das Baugrundmodell bestätigte die Erwartungen. Im Bereich des Projektperimeters in Rüthi SG stehen ab der 
Oberfläche 12–14 m mächtige Schwemmablagerungen an, die sehr setzungsempfindlich auf zusätzliche Be-
lastungen reagieren. Darunter folgen besser tragfähige Fluss- und Seeablagerungen, deren Mächtigkeiten mit 
den ausgeführten Erkundungen nicht abschliessend erkundet werden konnten. Das Grundwasser resp. Moor-
wasser steht bis oberflächennah an. 
In Oberriet ist der Baugrund südlich und nördlich des Bahnhofbereichs mit eher geringmächtigen Schwemm-
ablagerungsschichten und darunter anstehendem, tragfähigem Rheinschotter weniger setzungsempfindlich. 
Das Grundwasser steht etwas unter der Terrainoberfläche an. Nördlich des Siedlungsgebietes liegt der Dop-
pelspurausbau im Bereich einer beginnenden und von Süd nach Nord immer mächtiger werdenden Schicht 
aus Torf und Verlandungssedimenten (mit Torfeinschaltungen). Am nördlichen Perimeterende erreichen die 
Schichten eine Gesamtmächtigkeit von 14–16 m. Der Moor- resp. Schichtwasserspiegel ist bis zu oberflächen-
nah anstehend. Unter diesen sehr setzungsempfindlichen Schichten steht gut tragfähiger Rheinschotter an, 
der auch genutzter Grundwasserträger ist.  

 
Bild 3: Geologisches Längenprofil 
 
 
1.4 Bautechnische Lösung 
 
Aufgrund der Baugrundkenntnisse erfolgte im Vorprojekt ein umfassendes, mehrstufiges Variantenstudium, 
wie mit den sehr setzungsempfindlichen Projektbereichen umgegangen werden soll. Da der meiste Bereich 
des Doppelspurausbaus in leichter Dammlage erfolgt, verursacht die Dammverbreiterung zusätzliche Auflas-
ten, nebst den dynamischen Bahnlasten des neuen zweiten Gleises. 
 
Im Variantenstudium wurden verschiedene bautechnische Massnahmen im Untergrund auch mit Einbezug 
der Massnahmen am Bestandesgleis und für verschiedene Umsetzungskonzepte beleuchtet und bewertet.  
 
Als Bestvariante kristallisierte sich heraus und wurde so von allen massgebenden Stellen genehmigt und zur 
weiteren Ausarbeitung freigegeben: 
 
 

Sehr setzungsempfindliche Schichten 
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Abbruch bestehender Bahndamm und kompletter Neubau eines Doppelspurdammes auf einem geo-
gitterbewehrten Kiessandkörper (ungebundenes Gemisch), Dammkörper aufgelagert auf einem Raster 
von vermörtelten Rüttelstopfsäulen als Baugrundverbesserungsmassnahme, Säulen abgestellt auf die 
besser tragfähige Schicht. Die Realisierung erfolgt in einer 8-monatigen Totalsperre mit entsprechen-
dem Bahnersatzkonzept. 
 
Diese Bestvariante weist zwar die grössten Investitionskosten aus, ist aber im Hinblick auf die Anlagenqualität 
und die damit verbundene Reduktion des Unterhalts über die Lebenszeit massgeblich günstiger. Und die Bau-
umsetzung in einer Totalsperre reduziert die Kosten für Bahnsicherheit und Bauhilfsmassnahmen wie z. B. 
Baugrubenabschlüsse markant – trotz zusätzlicher Bahnersatzkosten während der Totalsperre. 
Der Systementscheid für die vermörtelte Rüttelstopfsäule als Baugrundverbesserungsmassnahme erfolgte im 
Wesentlichen aus Gründen der sehr flexiblen Herstellung in Bezug auf die Variabilität der Höhenlage der an-
stehenden tragfähigeren Schicht und auch dem Umstand, dass mit dem Einbringen der Säule eine leichte 
Verdichtung des Umbodens stattfindet und kein eigentlicher Bodenaushub anfällt.  
Die Rüttelstopfsäulen müssen aus statischen Gründen einen minimalen Durchmesser von 600 mm aufweisen 
und sind in einem Systemraster von 1.5 x 1.5 m angeordnet. In Querrichtung werden auf gerader Strecke 
8 Säulen angeordnet, im Kurvenbereich werden zur Lastabtragung der Zentrifugalkräfte 9 Säulen benötigt. 
Die Säulen bestehen aus unbewehrtem Konstruktionsbeton mit der Mindestanforderung C8/10 (fck = 8 N/mm²). 
Die Säulen sind unbewehrt, können also keine Biegemomente aufnehmen und müssen Horizontalkräfte durch 
Schubkräfte und der Interaktion von Normalkraft und Horizontalkraft ins Erdreich abgeben. 
 

 
Bild 4: Regelquerschnitt Bestvariante (Perimeter Oberriet) 
 
 

2 Die Versuchsfelder  
 
2.1 Auslöser 
 
Bereits früh in der Vorprojektphase wurden während dem Variantenstudium zur Wahl der Bestbaumassnahme 
für den Doppelspurausbau die Randbedingungen und die Bewilligungsfähigkeit von Eingriffen in den Boden 
und das Grundwasser mit den Umweltbehörden des Kantons St. Gallen als Standortkanton abgeklärt und die 
von den Behörden formulierten Punkte wurden berücksichtigt. Ebenso wurde das vorgesehene System der 
vermörtelten Rüttelstopfsäulen dem Bundesamt für Verkehr (BAV) als technische Beurteilungs- und Bewilli-
gungsbehörde und dem Bundesamt für Umwelt (BAFU) als Umweltbewilligungsbehörde vorgestellt. 
Die Ergebnisse und Hinweise zu den vorgesehenen Rüttelstopfsäulen unterstrichen die bereits im Vorfeld zu 
den Gesprächen gefasste Absicht zur Umsetzung von in situ Versuchsfeldern und der Erstellung einer gewis-
sen Anzahl von Säulen. Mit Grund für diesen Entscheid war, dass es zur vermörtelten Rüttelstopfsäule in den 
speziellen Böden des Rheintals bisher keine Anwendungserfahrungen gibt. Referenzprojekte sind vor allem 
in den nördlichen Ländern vorhanden. Die Übertragbarkeit auf die Schweizer Bodenverhältnisse ist aber nicht 
in einem grösseren Masse dokumentiert. 
In der Folge wurde ein Konzept erarbeitet für zwei Versuchsfelder mit je ca. 50 vermörtelten Rüttelstopfsäulen. 
Ein Versuchsfeld wurde beim Bahnhof Rüthi SG angeordnet. Das zweite Versuchsfeld wurde neben dem 
Bahntrassee nördlich von Oberriet zwischen der Altstätterstrasse und dem Dürrenbach positioniert. 
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Bild 5: Übersicht Lage der Versuchsfelder 
 
Die wesentlichen Punkte, die mit den Versuchsfeldern aufgezeigt werden sollen, sind: 

 Bautechnische Machbarkeit generell 
 Konformität der geometrischen Ausbildung (Geometrie ist in Bezug auf statische Anforderungen re-

levant) 
 Keine vertikalen Wasserläufigkeiten innerhalb der Säule oder entlang der Säulenoberfläche, kein 

Schaffen von Grundwasserläufigkeiten aus verschiedenen Horizonten 
 Keine schädlichen Einflüsse auf die Grundwasserverhältnisse und -qualität während und nach der 

Säulenerstellung 
 Erkenntnisse über die Herstellung von Säulen mit und ohne Eintragung von Luftdruck in den Boden   

 
 
2.2 Durchführung 
 
Die Versuchsfelder benötigten vorauseilend zum eigentlichen Plangenehmigungsverfahren eine Baubewilli-
gung. Die notwendigen Baubewilligungsunterlagen wurden erstellt und als kommunales Bewilligungsverfahren 
je Standortgemeinde gestartet, schliesslich dann aber in Abstimmung zwischen dem Kt. SG und dem BAV als 
Plangenehmigung im vereinfachten Verfahren nach Eisenbahngesetz bewilligt. 
Es wurde entschieden, dass beim Versuchsfeld in Rüthi SG die die Säulen mit dem System der Säulenerstel-
lung mit Rüttler an der Rohrspitze und luftdruckunterstützter Betonförderung erstellt. 
Beim Versuchsfeld in Oberriet wurden die Säulen mit Aufsatzrüttlersystem und Betoneinbringung ohne Luft-
druckunterstützung erstellt. 
Als Planum für die Säulenerstellung wurde bei beiden Standorten der Oberboden abgezogen und ein rund 
50 cm starker Kieskoffer auf einem Geotextil als Trennlage eingebaut. 
Die Umsetzung der beiden Versuchsfelder erfolgte zeitversetzt, damit die begleitenden Untersuchungen und 
Dokumentationen von den gleichen Personen durchgeführt werden konnten. Die Einsatzzeit der beiden Spe-
zialtiefbauunternehmen zur Erstellung der je rund 50 Säulen betrug inklusive Installation und Deinstallation 
jeweils eine gute Woche. 
Für die Säulen in Rüthi SG wurden zwei verschiedene Betone verwendet. Diese unterscheiden sich im Ze-
mentgehalt, wobei ein Beton 240 kg/m³ und der andere 200 kg/m³ Zement enthält. 
Für die Säulen in Oberriet wurden auch zwei verschiedene Betone verwendet. Diese unterscheiden sich be-
züglich Kornverteilung. Der im Normalfall verwendete Beton weist keine Feinanteile auf. Der zusätzlich einge-
setzte Beton hat einen Feinanteil (Korngrösse 0–4 mm) von 40%. Die Verarbeitbarkeit eines Betons mit Fein-
anteilen ist mit dem gewählten Verfahren eher heikel. Es besteht die Gefahr, dass bei ungünstigen Verhältnis-
sen (Betonkonsistenz, Witterung, Temperatur, Unterbrüche, etc.) der Beton im Beladungskorb und an den 
Geräten haftet und diese verklebt oder verstopft. 
Die Gesamtkosten für die Umsetzung der beiden Versuchsfelder betrugen rund CHF 500'000. 

 
Bild 6: Versuchsfeldanordnungen in Rüthi SG / Oberriet 
 

Versuchsfeld 
Rüthi SG 

Versuchsfeld 
Oberriet
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Bild 7: Säulenherstellung Versuchsfeld Rüthi SG 
 

 
Bild 8: Säulenherstellung Versuchsfeld Oberriet 
 
 
2.3 Untersuchungen 
 
Für die Versuchsfelder wurden die nachfolgend aufgeführten, umfangreichen Untersuchungen definiert und 
vor, während und nach der Säulenerstellung umgesetzt: 
 
Geologie 

 Zusätzlicher detaillierter Aufschluss des Bodens und der Grundwasserverhältnisse am Standort mit 
Kernbohrungen und Rammsondagen 

 Druck- und Flügelsondierungen zur Bestimmung der undrainierten Scherfestigkeiten des anstehen-
den Bodens vor und nach der Säulenherstellung  

 
Grundwassermonitoring 

 Setzen von Piezometern zur Messung der Grundwasserstände 
 Messen von Porenwasserdrücken vor, während und nach der Säulenherstellung 

 
Chemismus 

 Aufschluss Wasserchemismus vor, während und nach der Säulenherstellung im Baubereich selber 
und im Abströmbereich durch Messung von pH-Wert, Leitfähigkeit, Temperatur 

 Chemische Analyse Moorwasser in Bezug auf Betonagressivität 
 
Einfluss auf Umgebung 

 Erschütterungsmessungen und deren Ausbreitungsverhalten 
 Setzungs- resp. Hebungsverhalten im Versuchsfeld selber und das Ausbreitungsverhalten 

 
Geometrie und Qualität 

 Geometrische Konformität der fertigen Säulen durch Ausgraben und Masskontrolle 
 Geometrische Konformität der fertigen Säulen mittels Low-Strain-Messungen 
 Druckfestigkeit und Wasserdichtheit an nachträglich gezogenen Prüf-Bohrkernen 
 ME-Messungen auf einzelnen Säulen 
 Qualität des Säulenkörpers mit Kernbohrung vertikal durch die ganze Säule 
 Verbund der Säule zum anstehenden Erdreich 
 Genügende Einbindung in die gut tragfähige Schicht 
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Weitere Erhebungen 
 Erzielte Leistungswerte (Säulen pro Zeiteinheit) 

 
 
2.4 Untersuchungsresultate 
 
Allgemein  
Für die Erstellung der Rüttelstopfsäulen wurden wie weiter oben beschrieben zwei unterschiedliche Herstel-
lungsverfahren angewendet. Haupterkenntnis daraus ist, dass die Herstellungsmethode mit Luftdruckeintrag, 
wie sie in Rüthi SG angewendet wurde, für die wassergesättigten und sehr setzungsempfindlichen Böden im 
Projektperimeter nicht zum Erfolg führt. Der Presslufteintrag führt dazu, dass die Luft vor allem nach oben 
versucht zu entweichen und dabei die Bodenstruktur und auch die Säulen selber – zumindest im oberen Be-
reich – stört, offensichtlich feststellbar mit Einschnürungen des Säulenkörpers. In Bezug auf die Beeinflussung 
des Grundwassers im Endzustand konnten jedoch auch beim Versuchsfeld in Rüthi SG keine bleibenden Ver-
änderungen festgestellt werden. Da aber auch die geometrische Konformität der Säule für das Funktionieren 
des Gesamtsystems sehr wichtig ist, ist das beim Versuchsfeld in Rüthi SG nicht erfüllt. 
 
Das Verfahren ohne Presslufteintrag funktioniert. Die Einhaltung der geometrischen Konformität ist aber auch 
beim im Versuchsfeld Oberriet angewendeten Einbringverfahren noch zu optimieren.  
 

 
Bild 9: Freigelegte Säulenköpfe Versuchsfeld Rüthi SG resp. Oberriet 
 
Geologie 
Die detaillierten Aufschlüsse und zusätzlichen Beprobungen des Bodens waren Basis für die begleitenden 
Untersuchungen und insbesondere auch noch einmal, ob die anstehenden Böden die Anforderungen der «All-
gemeinen bauaufsichtlichen Zulassungen» vom Deutschen Institut für Bautechnik (DIBt) für die beiden einge-
setzten Säulenerstellungsverfahren [1] und [2] erfüllen. Diese werden herangezogen, weil es in der Schweiz 
dazu bisher keine speziellen Richtlinien oder Normen gibt. 
 
Ergebnis ist, dass die anstehenden Bodeneigenschaften und Schichtstärkenverhältnisse innerhalb der Vorga-
ben für die Anwendbarkeit der Säulenherstellungsverfahren liegen.   
 
Grundwassermonitoring 
Der Einfluss auf das Grundwasserregime wird durch die Erstellung der Säulen kurzfristig leicht beeinflusst. 
Ein Ansteigen des Wasserspiegels um einige Zentimeter im Einbringbereich war messbar, war aber bereits 
nach Stunden wieder auf dem alten Niveau. Durch die Verdrängung des Bodens bei der Säulenherstellung 
steigen die Porenwasserdrücke etwas an, klingen aber innert weniger als einem Monat wieder auf das Aus-
gangsniveau ab. Es konnte im Nachmonitoring zu den Säulenerstellungen keine bleibende Veränderung fest-
gestellt werden. 
 
Chemismus 
Der Wasserchemismus verändert sich im Zuge der Säulenherstellung leicht (pH-Schwankungen, erhöhte Leit-
fähigkeit), was zum einen auf den Eintrag des alkalischen Frischbetons zurückzuführen ist, zum anderen aber 
vermutlich auch durch das Auspressen von Moorwasser und das lokale Vermischen mit anderen Wasserlinsen 
zurückzuführen ist. Das Nachmonitoring zeigte aber, dass diese Beeinflussung von kurzer Dauer ist und keine 
bleibende Veränderung festgestellt werden konnte. 
 
Die ebenfalls überprüfte generelle Betonaggressivität des Moorwassers zeigt keine Werte ausserhalb der An-
wendbarkeit von normalen Zementen.   
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Einfluss auf Umgebung 
Die Erschütterungsmessungen haben gezeigt, dass die Säulenherstellung im Nahbereich leichte Erschütte-
rungen verursachen, aber schon in 10 m Distanz diese nicht mehr massgeblich sind. Die Zugdurchfahrten 
beim Versuchsfeld in Oberriet verursachten die grösseren Erschütterungen als die Säulenherstellung. 
 
Die erwartete Anhebung des Planums im Bereich der Säulen konnte festgestellt werden und lag in der Grös-
senordnung von 10–20 cm. Dies ist sowohl im Hinblick auf die konforme Bauwerksgeometrie im Endzustand 
zu berücksichtigen (statisch wirkende Dammstärke) wie auch bei der Thematik "Abreissen der Säulenköpfe 
verhindern durch das Abziehen des bei der Erstellung entstehenden Säulenkopftrichters noch im frischen Zu-
stand des Betons". Auch der Hebungseffekt klingt innert weniger Meter um das Säulenfeld herum zu Null ab 
und ist deshalb nur bei Objekten im Nahbereich des Säulenfeldes relevant und zu berücksichtigen. 
 
Geometrie und Qualität   
Ein spezielles Augenmerk muss der geometrischen Konformität der Säulen aufgrund der Minimalanforderun-
gen aus den statischen Nachweisen geschenkt werden. Der geforderte minimale Säulendurchmesser von 
60 cm konnte nur begrenzt konstant erreicht werden. Die Aufweitung der Säule durch die Stopfzyklen beim 
eingesetzten Rüttlerrohr mit 50 cm Aussendurchmesser auf die geforderten 60 cm erfolgte nur knapp. Dies 
muss für die Umsetzung entsprechend berücksichtigt und optimiert werden. 
 
Bezüglich der Integrität der Säulen selber konnte durch das Ausgraben und Bergen von Säulenkopfbereichen, 
mit den Längskernbohrungen und den Low-Strain-Messungen aufgeschlossen werden, dass die Säulen 
durchgängig aus unporösem, abgebundenem Beton bestehen und keine grösseren Einschnürungen oder Aus-
blähungen erkennbar sind. 
Die Low-Strain-Integritätsmessungen zeigten mehrheitlich auch durchgängige Säulenkörper (Versuchsfeld 
Oberriet). Bei einer gemessenen Säule wurde eine Anomalie der im oberen Säulenbereich aufgezeigt, Die an 
derselben Säule erfolgt Längskernbohrung zeigte einen Querriss im Bohrkern. 
 
Die nötigen Betonfestigkeiten wurden durchwegs gut erreicht. Die Wasserundurchlässigkeit konnte ebenfalls 
nachgewiesen werden. Ebenso zeigen die ausgegrabenen Säulenköpfe wie auch eine aus der Säule ins Erd-
reich "verlaufene" Längskernbohrung eine gute Verzahnung der Säule mit dem Boden, siehe auch nachfol-
gende Abbildung (Bild 10). Eine vertikale Längsläufigkeit von Grundwasserhorizonten kann somit verneint 
werden. 

 
Bild 10: Säulenlängsbohrkern Fussbereich, ins Erdreich "verlaufend" 
 
Die Interpretation der auf einzelnen Säulenköpfen erfolgten ME-Messungen war nicht ganz einfach. Zu erken-
nen war aber, dass bewusst kurz hergestellte Säulen (nicht auf tragfähige Schicht abgestellt) auch einen Wi-
derstand bieten – zumindest über die Belastungszeit der Messung – und nicht einfach im Boden versinken. 
 
Die genügende Einbindung in die besser tragfähige Schicht konnte mittels den Einbringprotokollen je Säule 
mit Aufzeichnung der Rüttlerleistungsaufnahme beim Abteufen erkannt und damit als prüfbar beurteilt werden. 
 
Weitere Erhebungen 
Die erreichten Tagesleistungen entsprechen den Erwartungen oder waren leicht höher. Diese Erkenntnis bil-
det eine gute Grundlage für die Baufortschrittsplanung der ausführenden Unternehmung. Es gilt wie bereits 
früher erwähnt, das ganze Bauvorhaben innert einer 8-monatigen Totalsperre umzusetzen. Um dies zu errei-
chen, müssen die Disposition der Anzahl Gerätegruppen stimmen und die erreichbaren Tagesleistungen be-
kannt sein. 
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2.5 Fazit 
 
Die Resultate der Versuchsfelder, insbesondere des Versuchsfelds in Oberriet bestätigt die Anwendbarkeit 
der vermörtelten Rüttelstopfsäulen im Projektperimeters des Projekts STEP AS25, Rüthi SG - Oberriet, Anla-
genanpassungen: 

 Eigenschaften des Baugrundes: Der Baugrund im Bereich der Rüttelstopfsäulen erfüllt die Anfor-
derung gemäss der allgemeinen bauaufsichtlichen Zulassung. 

 Eine Beeinflussung des Grundwasserregimes und des Wasserchemismus über den kurzfristigen 
Zeitraum während und nach der Säulenerstellung findet nicht statt. 

 Längsläufigkeit des Wassers: Eine Längsläufigkeit des Wassers entlang und in den Säulen kann 
bei einer Säulenerstellung ohne Luftdruckeintrag ausgeschlossen werden. 

 Integrität der Säulen: Der geforderte Säulendurchmesser ist nicht über die gesamte Länge der Säu-
len eingehalten. Dies kann aber durch die Modifikation und Optimierung des Einbringverfahrens er-
reicht werden. Es kann ebenfalls nicht ausgeschlossen werden, dass in den Säulen einzelne Risse 
oder Brüche bestehen. Durch das stetige überdrückt sein der Säulen (Vertikallast) ist dies annehm-
bar. 

 Betonqualität: Die gemessenen Druckfestigkeiten erfüllen Anforderungen an die Druckfestigkei-
ten sind somit auf die gesamte Länge der Säulen eingehalten. 

 
 

3 Ausblick Projektrealisierung 
 
Die Arbeiten für das Projekt STEP AS25, Rüthi SG - Oberriet, Anlagenanpassungen, wurden von der SBB AG 
als Generalunternehmerleistung inklusive Ausführungsplanung (sogenannter "GU+") ausgeschrieben und 
mittlerweile vergeben. Der GU+ ist verpflichtet, die Konformität des von ihm angebotenen Systems der ver-
mörtelten Rüttelstopfsäulen (Tiefenrüttler ohne Luftdruckeinsatz), basierend auf den bisherigen Erkenntnissen 
der Versuchsfelder an weiteren Versuchsfeldern zu verifizieren und die Gesamtkonformität zu Handen des 
Bauherrn und der Bewilligungsbehörden zur abschliessenden Baufreigabe zu dokumentieren. Dies erfolgt bis 
zum Herbst 2022. 
 
Die Realisierung startet im Herbst 2022 mit Vorbereitungsarbeiten und dann in der nötigen Intensität während 
der 8-monatigen Totalsperre von März bis Oktober 2023. Die Inbetriebnahme dieses Teilprojekts erfolgt mit 
dem Fahrplanwechsel im Dezember 2023. Die Inbetriebnahme des gesamten Kapazitätsausbaus wird in der 
Folge nach der Bauumsetzung des Projekts STEP AS25, Trübbach - Buchs SG, Doppelspurausbau, mit dem 
Fahrplanwechsel im Dezember 2024 stattfinden. 
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Construire sur des terrains mous 
Maitrise du comportement géotechnique après remblaiement par l’appli-
cation de drains verticaux préfabriqués 
 
 
1 Introduction 
 
1.1 Description du projet 
 
Migros est un acteur majeur de la grande distribution en Suisse. Afin d’approvisionner ses supermarchés dans 
les meilleures conditions, sa filiale Migros Vaud a un centre logistique à Ecublens (VD, Suisse) équipé d’un 
quai poids lourds. Désormais, Migros Vaud souhaite créer une extension de ce centre logistique, dans la 
continuité de la halle existante. Ces travaux nécessitent la démolition du quai poids lourds existant, la cons-
truction de l’extension de la halle logistique elle-même (en lieu et place de l’ancien quai poids lourds), la mise 
en place d’un remblai dans le prolongement du bâtiment afin de recréer les quais et la voirie poids lourds.  

La halle logistique comprendra entre autres les ouvrages illustrés sur la Figure 1:  
 Une partie d’entreposage automatisé (système de stockage TGW Shuttle) à l’est sur toute la hauteur 

du bâtiment, fondée sur des pieux flottants en dessous du terrain naturel. 
 Un rez-de-chaussée à +1.40 m par rapport au terrain naturel pour assurer les livraisons, la distribution 

et le stockage intermédiaire des marchandises (halle de palettisation), la halle de palettisation étant 
construite sur un remblai de 1.2 m de hauteur partiellement réalisé en Misapor (remblai allégé en verre 
cellulaire). 

 Un remblayage sur le terrain naturel (en forte pente de l’ordre de 10% en moyenne), sur le pourtour 
sud-ouest du bâtiment pour les circulations des camions de 40 tonnes, qui nécessite un remblai pro-
gressif de mise à la cote jusqu’à 5 m de hauteur. 

 

  
Figure 1 : Extention de la halle logistique de la Migros à Ecublens (VD). Vue en situation de la 
nouvelle halle avec la zone remblayée et l’entrepôt IV existant (Jean-Daniel Berset Ingénieurs-
Conseils SA)  

 
1.2 Problématiques à résoudre 
 
Cet important remblai va engendrer l’ajout d’une forte contrainte (jusqu’à 5 m de hauteur soit 100 kPa en 
service) sur le sol naturel. Cependant, le sol naturel en présence est fait d’argiles limoneuses moyennement 
compressibles selon le critère Cc/(1+e0) [1]. Cela pose 3 problèmes techniques : 

 Les conditions de sol naturel ne permettent pas de monter 5 m de remblai en une seule étape (sans 
période intermédiaire de consolidation) car le facteur de sécurité est insuffisant vis-à-vis de la stabilité 
générale (risque de rupture circulaire). Pour pallier cela, il faudrait alors monter le remblai en plusieurs 
étapes en attendant un certain degré de consolidation entre chaque étape. 
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 Le caractère moyennement compressible du sol naturel combiné à cette forte contrainte va générer 
d’importants tassements à long terme : de l’ordre de 30-40 cm sur 3-5 ans, dont une grande partie 
après la construction de l’ouvrage. 

 Développement d’un frottement négatif sur les pieux localisés dans la zone remblayée et à proximité. 

Ces 3 problématiques techniques engendrent notamment un délai important, qui n’est pas compatible avec le 
planning intentionnel de projet. 
 
 
1.3 Solution proposée 
 
La solution proposée et mise en place pour répondre à l’ensemble des problématiques du projet se décompose 
ainsi : 

 Pieux pour reprendre les charges structurelles et les charges d’exploitation de l’extension de la halle 
(la halle existante est déjà fondée sur des pieux), 

 Drains verticaux préfabriqués (en anglais, PVD) pour accélérer fortement le processus de consolida-
tion de la zone à remblayer et de pouvoir mener ces travaux dans le planning intentionnel du projet.  

 
Cet article traite uniquement la partie en drains verticaux préfabriqués : son dimensionnement par le bureau 
Karakas & Français SA, puis son exécution par l’entreprise SIF SA (en partenariat avec Menard). 

 
Figure 2 : Impact des PVD sur le planning de terrassement (pour la hauteur maximum de remblai) ; 
PFT = plateforme de travail 

La Figure 2 montre les avantages des drains en termes de planning : 

 Montée du remblai sans attendre les phases de consolidation, ce qui aurait été nécessaire sans PVD ; 
en effet, les conditions de sols naturels ne permettaient pas de monter le remblai en une seule étape 
et ainsi de tenir le planning intentionnel, 

 Montée du remblai plus rapide et qui ne nécessite pas de vérification géotechnique intermédiaire 
d’évolution de la consolidation (grâce au facteur de sécurité accru), 

 Réduction du planning de terrassement de 10 semaines. 

 
2 Conditions géotechniques sous l’extension 
 
Les investigations géotechniques réalisées en phase géotechnique 31 comprennent notamment des son-
dages au pénétromètre statique CPTu jusqu’à 40m qui ont mis en évidence la coupe de sol type suivante 
depuis le niveau du terrain naturel (TN) : 

 Couche n°1 : dépôts glacio-lacustres composés de sables limoneux de compacité moyenne à com-
pacte sur 4 m, 

 Couche n°2 : dépôts glacio-lacustres composés d’argiles de consistance molle et moyennement 
compressibles de 4 à 14 m, 

 Couche n°3 : dépôts glacio-lacustres composés de limons argileux de consistance ferme et com-
pressibles de 14 à 27 m avec une amélioration des caractéristiques géotechniques vers 20 m, 
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 Couche n°4 : dépôts glacio-lacustres composés de limons sablo-argileux à partir de 27 m reposant 
sur une moraine au-delà de 43 m de profondeur. 

Le niveau de la nappe est affleurant. 
 

Couche Poids  
volumique 

Indice de 
vide 

Angle de 
frottement 

Cohésion 
eff. 

Mod. oed. de 
référence 

Coefficient de 
perméabilité 

 [kN/m3] e0 [-] k [deg] c’k [kPa] Eoed
ref* [MPa] k [m/s] 

1. Dépôts glacio-lacustres 
sablo-limoneux 

20.5 0.55 30 2 10 110
-6

 

2. Dépôts glacio-lacustres 
argileux 

19.5 0.76 25 7 3 110
-9

 

3. Dépôts glacio-lacustres 
limono-argileux 

20.0 0.65 27 10 4 110
-8

 

4. Dépôts glacio-lacustres 
limono-sableux 

20.5 0.55 28 8 10 510
-8

 

* pour une contrainte de référence de 100kPa 

Table 1 Paramètres géotechniques caractéristiques considérés pour le dimensionnement 

3 Dimensionnement de la solution par drains verticaux 
 
Au vu de la complexité du projet, la méthode d’éléments finis (EF) par le logiciel ZSoil 3D v2020 [2] est appli-
quée pour le dimensionnement des différentes parties de l’ouvrage (Figure 3). Cette méthode d’éléments finis 
permet d’appréhender de manière précise les modifications de contraintes du sol et les déformations atten-
dues sur l’ouvrage ainsi que dans l’environnement construit voisin. Grâce à cette méthode, les incertitudes de 
prédictions peuvent être réduites notamment par rapport à l’évolution de pressions interstitielles dans le temps. 
Les solutions proposées s’en retrouvent optimisées, plus économiques et plus écologiques en réduisant la 
consommation de matériaux. Enfin, les différents modèles numériques développés dans le cadre de ce projet 
ont pu tenir compte des aspects temporels du comportement des sols vis-à-vis des ouvrages projetés ; les 
simulations ont été effectuées dans un régime hydromécanique couplé à l’aide d’une analyse type « consoli-
dation » et une loi constitutive avancée Hardening-Soil Model [3]. 
 

 
Figure 3 : Zone du remblayage – vue du la modélisation globale par la méthode d’éléments finis avec 
le logiciel ZSoil 3D (Karakas & Français SA)  

 

L’application des analyses numériques avancées, qui tenaient compte des aspects temporels du comporte-
ment des sols, a notamment permis : 

 D’optimiser des positions et des longueurs des pieux flottants vis-à-vis des exigences sévères de 
tassements différentiels (1/1500 en exploitation dans la zone de Shuttle). 
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 De dimensionner les pieux en tenant compte du frottement négatif s’exerçant sur les pieux ; cet effet 
est induit par les tassements des sols mous et compressibles dus au remblai à l’extérieur de l’emprise 
de la halle et sous le dallage de la halle de palettisation. 

 De dimensionner le remblayage de mise à la cote. 

A la base du dimensionnement, la solution PVD permettait de : 

 D’accélérer la dissipation d’excès des pressions interstitielles dans les sols mous et peu perméables, 
 De maitriser la résistance au cisaillement de la couche argileuse à court terme, 
 D’accélérer la consolidation par anticipation des tassements - diminuer l’effet du frottement négatif sur 

les pieux. 
 

3.1 Principe de fonctionnement PVD 
 
En règle générale, la technique consiste à foncer une série de bandes préfabriquées (rondes ou plates) dans 
les sols fins et saturés. Les drains favorisent l’évacuation des surpressions interstitielles dans les sols com-
pressibles afin de réduire le temps de consolidation de plusieurs décennies à quelques mois ou semaines en 
fonction de l’espacement des drains et de l’épaisseur de la couche drainée (Figure 4). 
 

 
Figure 4 : Schéma du principe de fonctionnement d’un réseau de drains verticaux sous un remblai  

L’application d’une nouvelle charge sur des sols cohésifs (argiles, limons, ...) saturés génère en premier lieu 
une surpression interstitielle. C’est lors de la dissipation de cette surpression interstitielle que le squelette 
solide du sol peut à son tour être chargé. En effet, ce phénomène de consolidation primaire s’explique par la 
loi de Terzaghi : 
 

σ σ u        quelque soit le temps  
 
σ : contrainte totale 
σ′ : contrainte effective 
u : la pression interstitielle 
 

 

 
Figure 5 : Lien entre la dissipation de la pression interstitielle et le tassement 

Le processus naturel de dissipation de ces surpressions interstitielles dans les sols argileux est très lent à 
cause de leur caractère faiblement perméable et se fait sur plusieurs années. Les drains verticaux sont mis 
en place dans le but d’accélérer ce phénomène en facilitant l’écoulement de l’eau en surpression afin de 
permettre un chargement des grains de sol eux-mêmes. 
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3.2 Principe de dimensionnement 
 
L’accélération du phénomène de consolidation d’un sol avec PVD dépend principalement : 

 De la vitesse de consolidation du sol qui dépend du coefficient de consolidation noté, 
 Du maillage (espacement et disposition géométrique) des PVD qui détermine le rayon d’influence, 
 Du diamètre équivalent des PVD installés. 

 
En fonction de ces paramètres, de l’objectif de degré de consolidation à atteindre et du temps disponible, un 
calcul analytique permet de dimensionner le maillage des drains à mettre en place. 
 
L’accélération des dissipations des pressions interstitielles a également un effet favorable sur la résistance du 
sol [4]. La technique de PVD permet d’assurer une amélioration de la résistance au cisaillement à court terme 
dans les sols mous et saturés, dans les sols généralement normalement consolidés, très compressibles et 
relativement peu perméables.  Les drains favorisent la dissipation d’excès des pressions interstitielles en cours 
de la construction du remblai en améliorant la résistance au cisaillement pour un état de contrainte donné. La 
Figure 6 explique graphiquement une augmentation de la résistance au cisaillement du sol en fonction du 
chemin de contrainte effective qui dépend des conditions de drainage. Dans un cas d’un sol normalement 
consolidé, un manque de drainage peut engendrer une diminution de la résistance au cisaillement à cause 
d’une diminution de la contrainte effective. 
L’évolution de la résistance au cisaillement étant une variable de l’état de contrainte peut se traduire par une 
formule générale : 

𝐶 𝜎′ 𝐶 𝑈 𝐶 𝐶  
 
où 𝐶  dénote la cohésion non-drainée en fin de consolidation pour un nouvel état de contrainte 𝜎′ 𝜎 Δ𝜎 
(Δ𝜎 peut-être dû au préchargement), 𝐶  étant la résistance au cisaillement à l’état non-drainé et 𝑈 désigne le 
degré de consolidation. 
 
Dans certains cas, si un préchargement du remblai est possible, la cohésion non-drainée peut être améliorée 
par surconsolidation des sols. Dans ce cas particulier que nous présentons, le remblayage aurait mené à 
l’instabilité du remblai au vu de la réalisation rapide de celui-ci. 
 

 
Figure 6 : Effet favorable du drainage sur la résistance au cisaillement du sol normalement consolidé 

 
 
 
3.3 Stabilité générale 
 
Le calcul par EF a permis d’évaluer la stabilité générale pour un degré de consolidation à l’état donné en 
prenant en compte le développement des pressions interstitielles en fonction des conditions de drainage. La 
stabilité générale a pu être évaluée pour l’étape déterminante : fin du remblayage – application immédiate des 
charges dues au trafic lourd. En outre l’application du modèle Hardening-Soil avec la loi d’écrouissage isotrope 
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a permis de tenir compte de l’état de préconsolidation du sol, ce qui est un aspect très important dans la 
modélisation des sols mous vis-à-vis de la modélisation des chemins de contraintes effectives et de la prédic-
tion des déformations plastiques (cf. Figure 6). 
 
Dans la modélisation EF, la vérification de la stabilité générale s’est faite par la démarche suivante : 

 Etablissement de contraintes initiales et état de préconsolidation des sols selon les paramètres carac-
téristiques des matériaux, 

 Application du remblai par étapes selon le planning intentionnel des travaux – calcul en régime « con-
solidation » (analyse hydromécanique couplée) permettant une dissipation partielle en fonction des 
perméabilités des sols et du temps de la construction, 

 Chargement instantané dû au trafic lourd de chantier ou de camions de transport de la Migros, 
 Analyse de stabilité par l’application de l’algorithme de réduction tan()-c en deux étapes : 

o Une réduction progressive des paramètres caractéristiques 𝑋  vers les paramètres de dimen-
sionnement 𝑋  qui doit atteindre une configuration FS=1.0 selon la norme en vigueur SIA267 
[5] ; à noter que la réduction est effectuée avec deux taux de réduction différents pour tan() 

et c afin d’obtenir les paramètres de dimensionnement tan 𝜙
.

  et 𝑐
.

 

o La suite de la réduction tan()-c vérifiant les états FS > 1.0 

L’objectif minimum de cette vérification sur les paramètres 𝑋  étant d’obtenir FS  1.0 pour un chargement 
instantané dû au trafic et dans les conditions à court terme (juste après la réalisation du remblai). 

 
Figure 7 :  Vérification de la stabilité générale de la géométrie du remblai initialement proposée :  stra-
tigraphie du terrain (à gauche), le comportement du remblai à court terme dans les conditions quasi 
non-drainées (en haut à droite), l’optimisation de la géométrie du remblai en fonction des premiers 
résultats de la stabilité générale (en bas à droite) 

Dans la phase d’avant-projet, une vérification de la stabilité générale pour la géométrie initialement proposée 
a révélé une déficience significative du facteur de sécurité FS égal à 0.76. La stabilité est conditionnée par la 
résistance non-drainée de la couche des dépôts glacio-lacustres limono-argileux mous et à l’état normalement 
consolidé. La Figure 7 illustre un développement d’un plan de glissement se produisant dans la partie supé-
rieure de ces dépôts très peu perméables où la construction rapide du remblai induit une augmentation des 
pressions interstitielles et en conséquence une diminution des contraintes effectives lors du cisaillement d’un 
sol normalement consolidé selon le principe illustré sur la Figure 6 (chemin de contrainte conditionné par 
l’écrouissage volumétrique empêché par manque du changement de l’indice de vide). Ces résultats ont imposé 
une optimisation de la forme géométrique du remblai (Figure 7). 

Grâce à l’optimisation de la géométrie du remblai, le facteur de sécurité à court terme a augmenté de 0.76 à 
0.91, comme illustré sur la Figure 8. Néanmoins, la valeur de FS est restée inférieure à 1.0, ce qui est insuf-
fisant vis-à-vis de la stabilité. Etant donné que la durée de remblayage et la mise en service immédiate ont été 
des facteurs non-négociables, la mise en œuvre des drains verticaux a été proposée. Le but était d’accélérer 
la dissipation des pressions interstitielles lors du montage du remblai et favoriser la consolidation à court terme 
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ainsi qu’à long terme. En ce qui concerne ce dernier, il a été considéré que la solution PVD permettait d’anti-
ciper des tassements importants avant la mise en œuvre des pieux dans la zone remblayée.  

Le deuxième objectif était de produire la majorité de tassements de la voirie provisoire avant la mise en ex-
ploitation des surfaces carrossables autour de la halle. 

Contrairement à la variante sans drains, la modélisation des drains représentés par des bandes perméables, 
a nécessité une modélisation type « tranche 3D » (Figure 9). La largeur de cette tranche correspond à la 
largeur d’une maille de drains dans la direction hors plan. La connexion entre les éléments grossiers repré-
sentant le sol et celui modélisant les drains (plus fins), a été modélisée par ce que l’on appelle « kinematic 
constraints » - une des techniques d’interpolation offerte par le logiciel ZSoil qui permet de modéliser un 
échange des pressions interstitielles sans devoir préserver la compatibilité du maillage EF [4] (Figure 9). 

 
Figure 8 : Etude de stabilité générale du remblai à court terme + chargement instantané par le trafic 
(poids lourd) ; comparaison des facteurs de sécurité obtenus par le modèle sans et avec drains verti-
caux (en haut), et distribution de l’excès de pressions interstitielles dû à la construction rapide du 
remblai et à la mise en exploitation immédiate de la route d’accès 

 
Figure 9 : Ecoulement de l’eau évacuée du sol par le réseau de drains verticaux modélisé à l’aide d’un 
modèle « tranche 3D » 
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Notamment grâce à la consolidation accélérée lors des travaux de terrassement (phases du chargement tem-
porel par la plateforme de travail et de la construction), les résultats sur la Figure 8 à droite montrent que le 
facteur de sécurité augmente de 0.91 à 1.01. A long terme, pour une situation d’un chargement instantané, on 
obtient FS > 1.2. Les graphiques sur la Figure 8 en bas montrent une comparaison entre la variante sans et 
avec drains. L’application des drains permet de dissiper la plupart de l’excès de pression interstitielle qui aurait 
été généré lors de la construction du remblai sans drains (image à gauche). 

Par exemple, on note que sur la Figure 8 en bas à droite, une surpression interstitielle plus importante (en 
bleu) est présente sous le talus de la PFT, où l’espacement des drains était localement plus important, ce qui 
montre l’efficacité des drains et la sensibilité de son maillage. 
 
3.4 Définition de la maille de drains 

La mise en place de réseaux drainants dans le sol 
réduit considérablement la distance que l’eau doit 
parcourir pour atteindre une surface drainante et 
sortir du sol fin. La distance entre les drains à di-
mensionner dépend principalement du coefficient 
de consolidation du sol ainsi que des objectifs 
techniques et économiques. En général, des cale-
pinages carrés ou triangulaires avec un espace-
ment de 1 à 2 m sont considérés. 
 
Pour ce chantier, un maillage carré de 2.5 m de 
côté a répondu aux exigences techniques en 
termes de stabilité générale et de temps de con-
solidation anticipé, tout en respectant le critère 
économique imposé. 

Figure 10 : Réseau dimensionné en PVD avec un maillage carré 2.5 x 2.5 m  

3.5 Tassement anticipé et réduction du frottement négatif 
 
Lors de la phase de dimensionnement, un 1er calcul par éléments finis qui tenait compte du tassement à long 
terme, a montré qu’environ 60% du tassement aurait été achevé à la fin du planning intentionnel de travaux 
(Figure 11). Dans ce cas, il serait resté 40% de tassement résiduel après la mise en place de la voirie défini-
tive, ce qui n’était pas acceptable. 
La solution technique par PVD, implantée lors d’un 2nd calcul, a augmenté le taux de degré de consolidation 
pour ce même stade du chantier à environ 85%. Ceci permet de limiter le tassement résiduel à 5 cm, le critère 
acceptable pour le projet. 
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Figure 11 : Evolution du tassement calculé pour un point sur la voirie provisoire et de l’excès de pres-
sion interstitielle dans les dépôts glacio-lacustres argilo-limoneux pour la variante sans drains selon 
le planning intentionnel, et pour la solution technique PVD 

La Figure 11 présente les différents avantages de la solution PVD en comparant les 2 dimensionnements 
sans et avec PVD. En effet, la solution PVD permet de dissiper plus rapidement les excès de pression inters-
titielle dans le sol, ce qui évite de dépasser un excès de pression interstitielle trop important et de diminuer le 
temps de consolidation. Cet effet est directement bénéfique pour les pieux car le frottement négatif, qui s’ap-
plique sur les pieux dus au tassement résiduel, est ainsi réduit. 
 

4 Drains verticaux préfabriqués exécutés par SIF SA 
 
4.1 Phasage des travaux 
 
L’exécution de drains verticaux doit s’opérer depuis une plate-forme de travail (PFT) plane et de bonne por-
tance afin de pouvoir garantir la stabilité des engins. Des essais de plaques sont faits avant la mobilisation 
des équipes et machines de chantier (exigences : EV2 > 45 MPa et EV2/EV1 < 2). 
 
A la base de cette plate-forme de travail, une couche drainante 16/32 mm est installée et servira ensuite, 
lors de la mise en charge des drains, à évacuer l’eau sous la base du futur remblai. 
 
Au démarrage du chantier, l’atelier de préforage commence légèrement avant celui des PVD afin de prendre 
de l’avance sur la production des avant-trous et permettre une intervention sans interruption des PVD. 
Dans les conditions de ce chantier, les cadences de ces 2 ateliers étaient : 

 Atelier de préforage : 150 ml/jour, 
 Atelier de PVD : 2 000 ml/jour. 

 
Afin de mettre ces PVD depuis un niveau le plus proche possible du TN, la PFT est réalisée en 4 bandes de 
minimum 10 m de large disposées en escaliers (Figure 12). Pour passer d’une bande de PFT à une autre, 
les rampes d’accès ont été installées en dehors de l’emprise des zones de PVD afin de garantir une exécu-
tion toujours à plat. 
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Figure 12 : Coupe de la plate-forme de travail en escaliers 
 
4.2 Organisation sur le chantier 
 
4.2.1 Ressources : équipement et personnel 
 
L’équipe de chantier est composée de 4 personnes afin d’opérer 2 ateliers distincts (Figure 13) : 

 Un atelier de préforage pour faire des avant-trous dans la plate-forme de travail et de la couche n°1 
composée de sable limoneux trop raide par endroit, 

 Un atelier composé d’une pelle de 70 tonnes équipée d’un mât à drains de 28 m pour une profondeur 
utile de 22 m, directement alimenté par l’hydraulique de la pelle (ce qui en fait un atelier autonome). 

Le montage de l’atelier de drains se fait sur chantier et nécessite 1 à 2 jours. 
 
En plus de ces 2 ateliers, une chargeuse télescopique est nécessaire sur le chantier afin d’en faciliter l’orga-
nisation : montage / démontage de l’atelier, transport de la cuve diesel, transport des bobines de PVD, etc. 
 
Les drains mis en place sont des drains plats en géocomposite de 10 cm de largeur ayant une capacité de 
décharge théorique de 90 ml/s (Figure 13). Les drains sol sont livrés en bobines (env. 330 ml) sur le chan-
tier puis coupés lors de l’exécution des PVD. 

 

Figure 13 : Ateliers de PVD et préforage (à gauche), drain installé à âme crénelée et filtre collée (en 
haut à droite), bobine de drain (en bas à droite) 

4.2.2 Journée type 
 
Une journée type de production démarre par un pre-start lors duquel le Chef de chantier détaille à l’ensemble 
de l’équipe de chantier le phasage et les différentes étapes de production de la journée à venir. Le Chef de 
chantier assure l’implantation des PVD à mettre en place à partir de plusieurs points de géomètre qui sont 
placés au préalable par le Client et servent ainsi de points de référence. L’atelier de préforage travaille en 
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marche arrière et réalise environ 150 ml/jour, soit 100 points/jour pour ce chantier. L’atelier de PVD suit l’atelier 
de préforage avec une cadence d’environ 2 000 ml/jour, soit 100 points/jour pour ce chantier. 
 
Du fait des cadences rapides d’exécution des PVD, une place disponible importante est nécessaire pour cha-
cune de ces 3 étapes : implantation, préforage, exécution des PVD. 
 
En fin de journée, l’équipe prépare le matériel pour le lendemain et le Chef de chantier fait le récolement des 
quantités réalisées. 
 
4.3 Suivi d’exécution des PVD 
 
Un ordinateur de bord développé par Menard, nommé Omnibox (Figure 14), est installé à bord de l’atelier de 
drains. Cet ordinateur permet le suivi en temps réel et l’enregistrement de différents paramètres d’exécution : 

 Identification du PVD sur le plan d’exécution, 
 Heure de début et de fin d’exécution, 
 Profondeur effective d’enfoncement, 
 Cumul d’exécution du jour / du chantier, 
 Changement de bobine. 

 
Cet outil est une aide précieuse pour l’opérateur en termes de qualité d’exécution. Et le suivi de ces enregis-
trements est aussi possible à distance. 
 

 
 
Figure 14 : Suivi d’exécution à l’aide de l’Omnibox installé à bord 

4.4 Développement durable 
 
Le fait d’avoir accéléré les tassements à venir permet de générer les tassements avant la construction de la 
voirie et ainsi de réduire les interventions de réparations sur la voirie du quai poids lourds, ce qui contribue à 
un développement plus durable. 
 
La solution mise en place en PVD a aussi permis de réduire les frottements négatifs qui se seraient appliqués 
sur les pieux. Cet effet bénéfique se ressent notamment sur la quantité de pieux à mettre place et donc sur le 
volume de béton à installer. Cela permet par conséquent de réduire les émissions de CO2. 
 
 
 

5 Monitoring 
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5.1 Tassement généré 
 
Les tassements générés ont été mesurés à l’aide de tassomètres (plaques de tassement) posés à la base du 
remblai. Ce type de plaque permet un suivi au fil du temps en différents points du chantier. L’évolution des 
tassements en fonction des différents événements est illustrée sur la Figure 15. 

 
Figure 15 : Monitoring de l’évolution des tassements mesurés à la base du remblai 

La réalité montre que la perméabilité ainsi que les modules de déformation pris en compte lors du dimension-
nement étaient conservatifs. En effet, le degré de consolidation lors de l’exécution des pieux dans la zone 
concernée s’élève à environ 80% (estimé à 43 % lors du dimensionnement, cf. Figure 11). 
 

6 Projets internationaux en PVD 
 
6.1 Combiner des PVD avec une surcharge 
 
Une surcharge (charge temporaire additionnelle) est souvent mise en place afin de simuler le poids du futur 
ouvrage et/ou de dépasser la charge du projet. L’intérêt d’associer une surcharge aux PVD est d’augmenter 
les tassements générés pendant la phase de consolidation et ainsi consommer par avance les tassements 
résiduels de consolidation. Le préchargement, à l’aide d’une surcharge, permet de préconsolider le sol afin 
d’anticiper les déformations plastiques. Cela permet au sol de se comporter de manière élastique après le 
retrait du remblai de préchargement et ainsi fortement limiter le tassement. 

La technique de PVD combinée à une surcharge permet de traiter de grande surface pour un coût limité 
comparé aux méthodes de fondations traditionnelles. 
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Pour exemple, ce projet d’aménagement 
du port de plaisance de Quiberon, en 
France, où la technique du préchargement 
+ drains verticaux a été utilisée pour conso-
lider des vases fraîchement draguées et 
ainsi permettre l’application ultérieure sur 
ces vases d’une charge d’exploitation de 
20 kPa. Pour atteindre cet objectif, une sur-
charge de 1.5 m de remblais (qui équivaut 
à 30 kPa, soit 150% de la charge d’exploi-
tation) a été mise en place sur les vases. 
Par la suite, les tassements des vases sous 
l’effet de cette charge ont été suivis au 
cours du temps : au bout de 4 mois, un tas-
sement cumulé de 1.5m a été mesuré. Les 
vases ayant été consolidées à 80% sous 
cette surcharge de 30kPa, un tassement 
résiduel de 20cm sur 20ans sous l’effet de 
la charge d’exploitation de 20kPa a ainsi pu 
être garanti.    
 

Figure 16 : PVD pour le port de Quiberon (France) 
 
 
6.2 Générer le vide via le réseau de PVD 
 
La méthode de Vacuum développée par Menard SAS (France) consiste à générer une dépression dans le sol. 
Cette dépression est mise en place par un système de pompes à vide reliées au réseau de drains (Figure 
17). Ce procédé permet de notamment de monter plus rapidement les remblais et ainsi de réduire encore le 
planning. 
 
A Hambourg (Allemagne), Airbus a choisi cette méthode de traitement pour son usine d’assemblage d’Airbus 
A380 [6]. Pour ce chantier, la technique du Vacuum a permis 2 applications distinctes : 

 Réalisation d’un corset périphérique de 26 m de large afin de monter un remblai de 9.5 m de haut, 
 Traitement de la zone de dallage qui permit la montée du remblai et la consolidation des couches 

organiques pour un tassement généré de 2 à 3 m en fonction des zones. 
 

Figure 17 : Procédé Menard Vacuum (à gauche) et réalisation des PVD à Hambourg (à droite) 
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7 Conclusion 
  
Les drains verticaux ont permis de respecter le planning intentionnel tout en s’affranchissant de la probléma-
tique de la montée rapide du remblai et en assurant sa stabilité à court terme. L’accélération de la consolidation 
par les PVD a limité les tassements résiduels. Ceci a également rendu une optimisation des pieux possible 
grâce à une diminution du frottement négatif induit par le tassement du remblai. Cette solution PVD, technique 
alternative aux drains forés, a engendré des économies pour ce projet au niveau financier et s’est montrée 
optimale sur le plan environnemental. 
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Lastgründungspolster – Bemessung nach EBGEO und Praxisbeispiele 
 
1 Einleitung: Baugrundverbesserung mit Geokunststoffen 
 
Geokunststoffe werden in vielen Anwendungsbereichen eingesetzt, z. B. im Straßen- und Eisenbahnbau, 
Wasserbau, Erd- und Grundbau sowie im Deponiebau. Mit ihrer hochwertigen Qualität und Langlebigkeit sind 
sie heute fester Bestandteil vieler anspruchsvoller Projekte, insbesondere wenn es um Ökonomie und Ökolo-
gie geht. 
Geokunststoffe haben sich permanent den Anforderungen angepasst und wurden seit der Jahrtausendwende 
deutlich weiterentwickelt. Heute stehen der Bautechnik Geokunststoffe zur Verfügung, die speziell für be-
stimmte Anforderungen entwickelt und hergestellt werden.  
 

 
Bild 1: Geogitter innerhalb der Produktgruppe Geokunststoffe nach M Geok E [3] 
 
Insbesondere bei der Bewehrung von Tragschichten auf gering tragfähigen Untergründen sind Geogitter nicht 
mehr wegzudenken. Sie lösen schnell und einfach auch schwierigste Anforderungen, wie z. B. die Sicherstel-
lung der Befahrbarkeit von sehr weichen, schlammigen Untergründen, um diese anschließend dauerhaft über-
bauen oder sichern zu können. 
Bei der klassischen Anwendung liegt das Geogitter als Fundationsbewehrung direkt auf dem weichen Boden, 
lediglich getrennt durch ein Geovlies. Durch die Bewehrungsfunktion des Geogitters wird die darüber liegende, 
ungebundene Schicht günstig beeinflusst. Der Nutzen ist eine Erhöhung der Tragfähigkeit, eine Stabilisierung 
dank rückstellenden Kräften sowie eine Homogenisierung von Verformungen auf der bewehrten Fläche. Set-
zungen können nicht gänzlich verhindert werden, da die Bewehrung auf keinem Auflager gehalten ist.  
Bei der Anwendung von Geogitterlagen in einem Lastgründungspolster wird die Technologie der Fundations-
bewehrung mit anderen Baugrundverbesserungsmassnahmen kombiniert, um die Flächenlasten gezielt über 
steife Elemente abzuleiten und so die Weichschichten zu entlasten. In der Kombination werden dann zusätz-
lich zu den Setzungsdifferenzen auch die Gesamtsetzungen reduziert und die Gesamtstandsicherheit herge-
stellt. 
Im folgenden Kapitel wird das Konzept des Lastgründungspolsters aufgezeigt, wobei die verschiedenen Bau-
teile und deren Eigenschaften, bzw. Materialisierung, näher betrachtet werden. Auch mögliche Anwendungs-
bereiche werden beschrieben und ein Einblick in die statische Bemessung nach der einschlägigen deutschen 
Richtlinie EBGEO wird gegeben. Zur Illustration der Materie zeigt das dritte Kapitel zwei erfolgreich ausge-
führte Projekte aus der Schweiz auf, die über ein Lastgründungspolster in der Fundation verfügen.  
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2 Lastgründungspolster 
 
2.1 Konzept und Anwendungsmöglichkeiten 
 
Eine flächenhafte und beinahe setzungsfreie Gründung von Verkehrsträgern oder Erdbauwerken auf einer 
Weichschicht ist mit einem Lastgründungspolster möglich. Flächenlasten, wie Verkehrslasten oder auch 
Dammbauwerke können dank einer stark bewehrten Kiesschüttung effizient auf Pfählen, oder vergleichbar 
steifen punktförmigen- oder linearen Elementen, fundiert werden. 
Das folgende Schema (siehe Bild 2) zeigt die wichtigsten Elemente des Lastgründungspolsters im Querschnitt. 
Die Bemessung von solchen Lösungen erfolgt mit anerkannten geotechnischen Modellen und spezifisch für 
jedes Projekt, damit ein robustes und zugleich auch wirtschaftliches Bauwerk entstehen kann.  
 

 
 
Bild 2: Schema eines Lastgründungspolsters unter einer flächigen Nutzlast  
 
Infolge von Eigengewicht der Kiesschüttung sowie der Nutzlast bauen sich vertikale Spannungen im bewehr-
ten Schüttkörper auf. Eine komplexe Lastumlagerung stellt sich ein aufgrund der starken Bewehrung und einer 
gut verdichteten Schüttung, wobei ein Teil der Lasten durch Gewölbeeffekte auf die steifen Elemente geleitet 
wird. Der andere Teil schlägt durch das Gewölbe und wird über Membraneffekte von der Bewehrung abgetra-
gen. Sofern kein Bettungsausfall vorhanden ist, wird ein dritter Anteil aus der Gesamtlast vom anstehenden 
Baugrund getragen. Zusätzlich müssen die Bewehrungen Spreizkräfte, die in den Böschungen von Damm-
schüttungen zwangsläufig auftreten, aufnehmen. 
 
2.2 Produkttechnologie Geogitter 
 
Grosse Infrastrukturprojekte der Deutschen Bahn und grosse Strassenprojekte führten zur Entwicklung von 
neuen Lösungsansätzen mit Erdbewehrung, ersten Pilotanwendungen mit messtechnischer Begleitung und in 
der Folge der Publikation von robusten Bemessungsansätzen, beispielsweise von der Deutschen Gesellschaft 
für Geotechnik (DGGT) in den „Empfehlungen für den Entwurf und die Berechnung von Erdkörpern mit Be-
wehrungen aus Geokunststoffen – EBGEO“ [1]. Dadurch sind die Anforderungen an die Eigenschaften von 
Bewehrungsprodukten weiter gestiegen, was die Produktentwicklungen befeuerte. Die modernen Geogitter 
wurden für bestimmte Anwendungen entwickelt und haben entsprechend optimierte Eigenschaften.  
 
Entscheidende Eigenschaften (und Nutzen) für die Anwendung als Lastgründungspolster sind:  

- Zugfestigkeit (hoher Widerstand) 
- Dehnsteifigkeit (geringe Verformung) 
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- Zeitstandfestigkeit (geringes Kriechen bzw. geringe Nachverformung) 
- Interaktion mit Schüttmaterial (gute Verzahnung mit der Kornstruktur, um Gewölbeschubkräfte und 

Spreizkräfte kleinräumig aufnehmen zu können) 
- Chemisch und mechanisch robuste Struktur (Dauerhaftigkeit) 
- Kosten (Wirtschaftlichkeit) 

 
Die Geogitter der neusten Generation verfügen über Kurzzeitzugfestigkeiten von mehr als 1000 kN/m’ und 
sind in Richtung der Hauptzugrichtung auch sehr dehnsteif. Dennoch sind die knotensteifen Gitter ausreichend 
flexibel und können somit im Randbereich der bewehrten Fläche bei Bedarf problemlos umgeschlagen wer-
den. Feste Knoten der Gitterstränge reduzieren die für die Kraftübertragung nötige Verformung des Gitters 
und ermöglichen die Aufnahme von Spreizkräften. 
 
2.3 Bemessung nach EBGEO 
 
Zum Nachweisverfahren bei der Anwendung eines Lastgründungspolsters liefert die bereits erwähnte deut-
sche Richtlinie „Empfehlungen für den Entwurf und die Berechnung von Erdkörpern mit Bewehrungen aus 
Geokunststoffen – EBGEO“ ein erprobtes Nachweisverfahren. Die wichtigsten Begriffe in diesem Zusammen-
hang möchten wir in diesem Kapitel vorstellen sowie einen Einblick in die statische Bemessung einer solchen 
Konstruktion geben. Anstatt dem Begriff Lastgründungspolster wird in der EBEGO allerdings die Bezeichnung 
„Bewehrte Erde auf punkt- oder linienförmigen Traggliedern“ verwendet.  
 
Für die Bemessung werden die Eigenschaften der folgenden Elemente als Eingangsparameter benötigt: 

- Auflast: ständige und veränderliche Einwirkungen 
- Bewehrter Erdkörper: Verbundkörper aus ungebundenem Gemisch und einer  oder mehreren Geo-

gitterlagen 
- Tragglieder: linien- oder punktförmig, allenfalls mit einer Kopfaufweitung 
- Baugrund: besteht aus einer eher mächtigen Weichschicht über besser tragfähigen Schichten 

 
Das vereinfachte Bemessungsverfahren nach EBGEO erfolgt in einem schrittweisen Verfahren: 

1.) Ermittlung der Vertikalspannung auf OK Bewehrung mit Gewölbeschalenmodell bei bekanntem lichten 
Abstand der vertikalen Tragglieder und deren Verteilung -> Gesamtlast auf eine anteilige Einzugsflä-
che AE 

2.) Lastumlagerung der anteiligen Last auf den Bewehrungsstreifen (Fk)  
3.) Ermittlung der Bettung ks,k der zu überbrückenden Weichschicht (Stützung des Bewehrungsstreifens) 
4.) Wahl einer Bewehrung mit Dehnsteifigkeit Jk 
5.) Bestimmung der maximalen Dehnung Ɛk, mittels Nomogramm (EBGEO Bilder 9.16 – 9.18)  
6.) Prüfung, ob die zulässige Dehnung eingehalten wird 

 
2.4 Internationale Anwendung 
 
International sind viele Infrastrukturprojekte für Bahn und Strasse erfolgreich ausgeführt und stehen seit län-
gerer Zeit in Betrieb. Exemplarisch werden im Folgenden zwei besonders interessante Objekten in Deutsch-
land vorgestellt.  
 
Tost (2015) berichtet über die Streckensanierung einer Bahnlinie auf ca. 5m mächtigen Schichten aus Torf 
und Mudde in der Nähe von Berlin. Um Verformungen im geogitterbewehrten Bodenkörper nach der Inbetrieb-
nahme zu erfassen, wurde eine messtechnische Überwachung über einen Zeitraum von 610 Tagen installiert 
und betrieben. Die Messungen bestätigten das beobachtete günstige Streckenverhalten, weshalb weitere 
Nachmessungen für den Bauherrn nicht nötig waren.  
 
Auch bei einem der größten europäischen innerstädtischen Entwicklungsprojekte, der Hafen-City in Hamburg, 
wurde das Gründungssystem eingesetzt. Um die Erreichbarkeit der umgenutzten historischen Speicherge-
bäude und der neuen Wohnbebauung auch im Hochwasserfall sicher zu stellen, wurden alle Hauptstrassen 
um 2,5m bis 3m höher gelegt. Für die wirtschaftliche und dauerhafte Lösung dieser Aufgabe erwies sich das 
Lastgründungspolster als optimal (Weihrauch et al., 2010). In der Folge wurden die Mehrzahl der Dammstre-
cken der HafenCity nach diesem System gebaut. So werden z.B. am Lohseplatz die vertikalen Tragelemente 
(unbewehrte und bewehrte Betonsäulen- und Pfähle), die ein 2.3m grosses Raster mit Kopfaufweitungen auf-
weisen, von mehreren Lagen hochzugfester Erdbewehrung mit Kurzzeitzugfestigkeit von 400 kN/m’ in Längs- 
und Querrichtung überspannt.  
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3 Projektbeispiele aus der Schweiz 
 
3.1 Bahnstrecke Geschinen – Rosseye (MGB) 
 
Im Oberwallis hat die Matterhorn Gotthard Bahn (MGB) das Lastgründungspolster in einem Abschnitt zwischen 
Geschinen und Rosseye über Vollverdrängungpfählen eingebaut. Mit dem Neubauprojekt wurde eine mehrere 
Meter mächtige Torfschicht überbrückt, da die alte Bahnstrecke immer wieder massive Setzungen aufwies, 
welche laufend auszugleichen waren. Bei der Bemessung der Bewehrung musste davon ausgegangen wer-
den, dass der Torf keine Lasten übernimmt, also ein kompletter Bettungsausfall vorhanden ist. Das Bauwerk 
ist nun schon seit ca. 8 Jahren in Betrieb und weist praktisch keine Setzungen auf. 

 
Bild 3: Foto vom Einbau einer Geogitterlage im Lastgründungspolster über dem bereits erstellten 
Pfahlfeld 
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3.2 Steinschlagschutzdamm Laugneri II, Weggis 
 
Auch im Naturgefahrensektor wurde die Technologie des Lastgründungspolsters in der Schweiz bereits ver-
wendet, nämlich für die Fundation eines erdbewehrten Schutzdammes gegen Steinschlag und Hangmuren. 
 

 
 
Bild 4: Schemaschnitt durch das Schutzbauwerk Laugneri II 
 
Der Damm befindet sich in einem Hang mit einer Neigung von 35-40°. Er soll ein möglichst geringes Eigenge-
wicht aufweisen und trotzdem den notwendigen Widerstand gegen Steinschlag und Hangmuren bieten. Über 
dem standfesten Mergel liegt eine mehrere Meter mächtige Schicht aus Gehängeschutt. Geotechnisch ist die 
Aufnahme von zusätzlichen statischen Auflasten und dynamischen Einwirkungen in dieser Lockergesteins-
schicht nicht möglich, ohne ein Versagen des Untergrundes zu riskieren.  
Bohrpfahlscheiben und ein aufgelöstes Bohrpfahlraster übertragen die Lasten deshalb auf den Felsen. Zwi-
schen dem Schutzdamm und den Pfählen bzw. Pfahlscheiben liegt ein Lastgründungspolster aus hochzug-
fester Erdbewehrung in Längs- und Querrichtung. Damit wird die flächige Auflast des Dammes auf die punkt-
förmigen Grossbohrpfähle eingeleitet. Zudem wurde die Bewehrung hangseitig in den rückverankerten Beton-
rahmen einbetoniert und um diesen herumgezogen, so dass ein geschlossener Kraftfluss bis in die Felsver-
ankerung sichergestellt wird. Im Bild 5 ist das Verlegen der Querbewehrung festgehalten, welche tal- und 
bergseitig umgeschlagen und in der Mitte überlappt wird. Vor der Fertigstellung des Lastgründungspolsters ist 
noch die nötige Schüttung einzubringen und zu verdichten sowie eine Geogitterlage in Dammlängsrichtung zu 
verbauen.  
Die neuste Geogittergeneration ermöglichte es, den bewehrten Schüttkörper als zentrales Konstruktionsele-
ment wirtschaftlich zu gestalten, indem der Abstand und die Anzahl von hochzugfesten Längs- und Querbe-
wehrungslagen auf einem vernünftigen Mass gehalten werden konnte. Die hohe chemische Beständigkeit der 
gewählten Bewehrung erlaubte die Einbindung in den Betonbalken. 
 
Für die Installation einer Steinschlagschutz-Netzanlage auf der Dammkrone, mussten diese Geogitter nach 
dem Einbau planmäßig mit Mikropfählen durchbohrt werden. Das Durchbohren aller Geogitterlagen stellte kein 
Problem dar und wurde im Vorfeld statisch berücksichtigt. Die Anlage wurde im Herbst 2017 fertig erstellt. 
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Bild 5: Einbau der Querbewehrung mit einer Zugfestigkeit von 1000 kN/m’ zur Übertragung von Damm-
auflasten und Einwirkungen aus gravitativen Naturgefahrenprozessen auf das Pfahlsystem 
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Erkenntnisse aus 35 Jahren Dehnungsmonitoring einer geotextilen 
Dammbasisbewehrung 
 
 
1 Abstract 
 
Die Gründung von Dämmen auf gering tragfähigem und setzungsempfindlichem Baugrund ist eine der klassi-
schen Aufgabenstellungen der Geotechnik. Hochzugfeste und kriecharme geosynthetische Bewehrungen 
werden seit mehreren Jahrzehnten eingesetzt, um diese sowohl technisch als auch ökologisch und ökono-
misch vorteilhaft zu lösen. Im Laufe der Zeit wurden daher inzwischen viele Erfahrungen und Erkenntnisse 
zum Trag- und Verformungsverhalten dieser Systeme gesammelt. Besonders wertvoll sind in diesem Zusam-
menhang Ergebnisse von Feldmessungen, welche auch über längere Zeiträume fortgeführt wurden bzw. wer-
den. Im Hinblick auf die Frage nach dem tatsächlichen Auslastungsgrad einer Geokunststoffbewehrung im 
Feld wurde dabei teilweise die Beobachtung gemacht, dass eine vereinfachte Umrechnung von gemessenen 
Dehnungen anhand von materialspezifischen Arbeitslinien nicht immer zutreffend ist.  
 
Der vorliegende Beitrag stellt eine Fallstudie vor, bei der über einen Zeitraum von mittlerweile 35 Jahren um-
fangreiche Dehnungsmessungen durchgeführt wurden.  
Neben einer Erläuterung zur üblichen Vorgehensweise für die Ableitung von aktivierten Zugkräften aus Ver-
formungsmessungen im Feld werden wesentliche Ergebnisse der Feldmessungen in der Fallstudie vorgestellt 
und im Kontext mit der üblichen Vorgehensweise für die Ableitung von aktivierten Zugkräften diskutiert. Ferner 
wird ein Vorschlag unterbreitet, wie bei zukünftigen Projekten mit ähnlicher Aufgabenstellung vorgegangen 
werden kann. 
 
 

2 Einleitung 
 
Im Laufe der letzten vier Jahrzehnte hat sich der Einsatz von Geokunststoffbewehrungen in vielen Anwen-
dungsbereichen allen voran für die Gründung von Bauwerken auf gering tragfähigem Baugrund durchgesetzt. 
Regelwerke für die Auswahl, Bemessung und bauvertragliche Gestaltung existieren in verschiedenen Ländern 
z.B. [1], [2], [3], [4], [5] und erlauben eine regelkonforme Umsetzung in der Praxis. Um diesen Status zu errei-
chen, war es jedoch erforderlich, eingehende Forschung zu betreiben. Neben theoretischen Überlegungen 
und labormaßstäblichen Versuchen tragen großmaßstäbliche Feldversuche in dem Zusammenhang beson-
ders wertvolle Informationen bei, da hierbei auch Erkenntnisse im Hinblick auf die praktische Umsetzung und 
Einflüsse, welche bei einer theoretischen Betrachtung nicht oder nur unzureichend abgebildet werden können, 
gewonnen werden. Besonders wertvoll ist, wenn solche Testfelder auch über Jahre oder Jahrzehnte hinweg 
gepflegt und Sensoren und Infrastruktur noch nach Jahren zugänglich sind. Gerade im Hinblick auf eine Fort-
schreibung von Bemessungsansätzen können auf diese Weise weitere Fortschritte gemacht werden.  
Ein Bauvorhaben, welches in vorgenannter Weise verfolgt wurde und wird ist ein Straßendamm der Bundes-
straße B 211 in der Nähe der Ortschaft Großenmeer in Norddeutschland. In diesem Projekt wurden im Auf-
trag und unter fachlicher Federführung durch die Bundesanstalt für Straßenwesen (BASt) Straßendämme im 
s.g. Vorbelastungs- bzw. Überschüttverfahren mit geosynthetischer Basisbewehrung errichtet, welche teil-
weise bis heute messtechnisch verfolgt werden. 
 

 
 

Bild 1: Gründung eines Dammes auf gering tragfähigem Baugrund  im Vorbelastungsverfahren, 
reproduziert gem. [6] 
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(Bild 1) zeigt die grundsätzliche Vorgehensweise der in Großenmeer gewählten Bauweise: Setzungen, welche 
im Zuge einer Dammschüttung durch Weichschichten im Baugrund hervorgerufen werden, sollen durch eine 
bauzeitliche Überschüttung, deren Mächtigkeit in der Regel der späteren Verkehrsbelastung entspricht, vor 
Verkehrsfreigabe weitestgehend vorweggenommen werden. Nach Abklingen der Primärsetzungen, bzw. Er-
reichen eines vorgegebenen Konsolidierungsgrades wird die Vorbelastung abgetragen und der Damm auf die 
geforderte Gradientenhöhe profiliert. Setzungen, welche durch eine erneute Einwirkung durch die Verkehrs-
lasten eintreten, sind in der Regel nur noch gering, da diese Belastung eine s.g. Wiederbelastung darstellt und 
die Steifigkeit vieler Weichböden bei Wiederbelastung um ein Mehrfaches höher ist als bei einer Erstbelastung. 
Die Verlegung einer Geokunststoffbewehrung ist bei diesem Verfahren vor Beginn der Schüttung erforderlich, 
um die Standsicherheit der Schüttungen sicherzustellen, zumindest solange bis der Baugrund die infolge der 
Aufschüttung generierten Porenwasserdrücke wieder abgebaut hat. Bei Weichböden mit äußerst geringen 
Scherfestigkeiten - auch unter dränierten Bedingungen - kann die Bewehrung aber auch über den gesamten 
Nutzungszeitraum hinweg erforderlich sein. Weiterführende Informationen zu Bemessung und praktischen Er-
fahrungen mit dieser Bauweise finden sich unter anderem auch in [6] oder [7]. 
Mit dem Ziel, Ausführbarkeit, Standsicherheit und Gebrauchstauglichkeit ebendieser vor ca. 30…40 Jahren in 
größerem Umfang noch unerprobten Bauweise dokumentieren und über einen längeren Zeitraum verfolgen 
zu können, wurden im Vorfeld der eigentlichen Großbaustelle an der Bundesstraße B 211 zwei umfangreich 
instrumentierte Versuchsdämme errichtet. Bei dem ersten Damm, dem s.g. Testabschnitt (TA) sollte schwer-
punktmäßig untersucht werden, ob und wie dieser errichtet werden kann, wenn dieser zunächst mit maximaler, 
bauzeitlicher Schütthöhe, Böschungsneigung (1:2) in kürzester Zeit unmittelbar auf dem anstehenden, gering 
tragfähigen Boden geschüttet wird. Der zweite s.g. Referenzabschnitt (RA) wurde von Anbeginn in der finalen 
Geometrie mit einer für solche Bauwerke üblichen Neigung von 1:3 errichtet. Beide Bauwerke wurden nach 
Ende der vorlaufenden Test- und Versuchsphase vollständig in das spätere Dammbauwerk integriert. 
 
 

3 Interpretation von Dehnungsmessungen an Geokunststoffbeweh-
rungen 

 
Die direkte Messung von Zugkräften einer in einem Erdbauwerk verbauten Geokunststoffbewehrung ist nicht 
üblich. Vermutlich ist dies dem Umstand geschuldet, dass eine praktische Umsetzung im Feld bisher nicht 
zufriedenstellend umgesetzt werden konnte. Eine weit verbreitete Methode zur Abschätzung der Zugkraft in 
eingebautem Zustand ist daher eine indirekte Messung der Geokunststoffverformungen, bzw. Dehnungen. Auf 
Grundlage produktspezifischer, unter Laborbedingungen gewonnener Zugkraft-Dehnungskurven werden 
diese in eine Kraft umgerechnet. Mit Hilfe der s.g. Isochronenkurven kann dabei der Einfluss der Belastungs-
dauer und, sofern entsprechende Erkenntnisse zum Materialverhalten bekannt sind, auch der Einfluss der 
Umgebungstemperatur berücksichtigt werden. 

 

 
Bild 2: Berücksichtigung von Kriechen und Relaxation mit Hilfe von Isochronenkurven 
 
(Bild 2) zeigt diese gängige Vorgehensweise am Beispiel einer typischen Isochronenkurve. Das linke Dia-
gramm in (Bild 2) zeigt dabei, wie man die Zunahme der Dehnungen infolge von Kriechprozessen bei einer 
konstanten Belastung über die Belastungsdauer ablesen kann. Im gezeigten Beispiel entspricht eine sofortige 
Dehnung von 5 % einem Auslastungsgrad von 60 %. Bei einem Geokunststoff mit 100 kN/m Kurzzeitzugfes-
tigkeit wäre demnach eine Zugkraft von 60 kN/m aktiviert worden. Die Größe der zeitabhängigen Kriechver-
formungen bei diesem Auslastungsgrad erhält man über die Konstruktion einer horizontalen Gerade zwischen 
der Kurzzeitisochrone und der Langzeitisochrone. Der Dehnungszuwachs durch Kriechen der Bewehrung 
würde in dem gezeigten Beispiel 1% betragen, so dass sich eine Gesamtdehnung von 6 % ergeben würde. 
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Wenn sich die gemessenen Dehnungen über die Nutzungsdauer der Bewehrung hinweg nicht ändern, kann 
es auch zu einer Relaxation, also zu einer Abnahme der Zugkraft in der Bewehrung kommen. Unter der An-
nahme, dass die Dehnung der Bewehrung von 5 % über den Nutzungszeitraum unverändert bleibt, würde 
man die Relaxation der Bewehrung aus der Isochronenkurve ablesen, indem man eine vertikale Gerade vom 
Schnittpunkt der Kurzzeitkurve bei 60 % Belastungsgrad und 5 % Dehnung auf die Langzeitisochrone kon-
struierte. Im vorliegenden Beispiel würde sich der Auslastungsgrad um 10 % auf 50 % reduzieren. Für eine 
Geokunststoffbewehrung mit 100 kN/m Kurzzeitfestigkeit würde sich die wirksame Zugkraft also von 60 kN/m 
auf 50 kN/m reduzieren. 
 
Grundvoraussetzung für die Richtigkeit der vorgenannten Vorgehensweise ist also immer, dass die Belas-
tungshistorie weitestgehend bekannt ist. Wenn dies nicht der Fall ist, wird in der Regel angenommen, dass 
die Zugkraft nach Abschluss der Bauphase für die Dauer des nachfolgenden Beobachtungszeitraumes quasi 
konstant ist. Ferner wird vorausgesetzt, dass die beobachteten Dehnungen verhältnismäßig gering sind. Es 
ist jedoch wichtig, zu wissen, dass diese Vorgehensweise zu falschen Rückschlüssen führen kann, wenn 
ebendiese wesentlichen Grundannahmen, insbesondere die Annahme einer konstanten Belastung, nicht zu-
treffen. In solchen Fällen reichen Dehnungsmessungen an der Geokunststoffbewehrung alleine offenbar nicht 
aus, um aussagekräftige Detailinformationen über die Zugkraft der Bewehrung zu erhalten.  
Bei einer detaillierten Analyse von In-situ-Zugkräften aus Dehnungsmessungen sind auf jeden Fall folgende 
Einflussparameter denkbar: 
 Die Zugkraft-Dehnungskurven werden in Luft ermittelt. Durch das Eindringen von Bodenpartikeln oder 

durch die Verzahnung mit dem Produkt ändert sich das Last-Verformungsverhalten. 
 Die Zugraft-Dehnungskurven sind aufgrund von Kriech- und Relaxationsvorgängen der verwendeten 

Werkstoffe (Polymere) zeitabhängig 
o Kriechen ist dabei definiert als die Dehnung einer Bewehrung über die Zeit bei einer bestimmten 

(konstanten) Kraft. 
o Relaxation ist dabei definiert als die Verringerung der Zugkraft bei einer bestimmten (konstanten) 

Verformung (Dehnung). 
o Kriechen und Relaxation sind abhängig vom Werkstoff, der Belastungsgröße, der Belastungs-

dauer und der Umgebungstemperatur. 
 Der Auslastungsgrad (Verhältnis von wirksamer Zugkraft zu maximaler Zugkraft im Kurzzeitzugversuch) 

kann im Laufe der Belastungsdauer variieren. 
 
Die nachfolgend vorgestellte Gründung mit einer geosynthetischen Basisbewehrung auf gering tragfähigem 
und stark verformbarem Baugrund ist eine Anwendung von Geokunststoffbewehrungen, bei der es kaum mög-
lich ist, den zeitlichen Verlauf der Zugkraft vorherzusagen. Dieser Umstand ist hauptsächlich der Tatsache 
geschuldet, dass weiche Böden selber ein ähnlich komplexes, zeitabhängiges Verhalten aufweisen wie eine 
Geokunststoffbewehrung. Insbesondere sind hier das zeitabhängige Setzungsverhalten und die durch die 
Konsolidierung des Baugrundes bewirkte Zunahme der Scherfestigkeit zu nennen. Der Abbau organischer 
Inhaltsstoffe, z.B. in stark organischen Torfen oder wechselnde Grundwasserstände sowie das Kriechverhal-
ten des Bodens selbst, sind weitere wesentliche Faktoren. Erschwerend ist in der gesamten Betrachtung, dass 
sowohl Kriech- und Relaxationsprozesse der Bewehrung als auch die vorgenannten Vorgänge im Boden sich 
gegenseitig beeinflussen können. 
 
Wirkliche Gewissheit über die aktivierte Zugkraft einer Bewehrung erhält man daher letztlich nur, wenn man 
diese direkt messen würde. 
 
 

4 Fallstudie Bundesstraße B 211 Großenmeer 
 
4.1 Allgemeines 
 
Wie bereits in der Einleitung kurz und in [8] oder [9] detailliert beschrieben, erfolgte die Gründung der Stra-
ßendämme im Zuge des Neubaus der Bundesstraße B 211 bei Großenmeer in Norddeutschland mit dem s.g. 
Überschüttungsverfahren in Kombination mit einer hochzugfesten Geokunststoffbewehrung. Der betrachtete 
Straßendamm hat insgesamt eine Länge von ca. 2 km und schließt die beiden vorab errichteten Versuchsab-
schnitte mit ein. Der Baugrund ist in dem untersuchten Streckenabschnitt durch 3 … 5 m dicke Bodenschichten 
aus Torf und stark organischen Schluffen mit äußerst geringen undränierten Scherfestigkeiten von cu = 8 
kN/m² und Wichten zwischen 11 … 13 kN/m³ gekennzeichnet. Unterlagert werden diese Weichschichten von 
einem tragfähigen Sand. Zur Vermeidung von Grundbrüchen kam eine Basisbewehrung aus hochzugfestem 
PET-Gewebe mit 400 kN/m Kurzzeitzugfestigkeit (Stabilenka® 400) zum Einsatz. Die Schüttung der Dämme 
begann im Juni 1986, wobei die Schüttung des Testabschnittes (TA) in nur 4 Tagen erfolgte, die Bauzeit für 
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den Referenzabschnittes (RA) betrug hingegen ca. 12 Monate, gefolgt von einer ca. 15 Monate dauernden 
Konsolidierungsphase. 
Die messtechnische Überwachung erfolgte mit Hilfe von Setzungspegeln, Porenwasserdurckgebern, Nei-
gungssensoren, Grundwassermessstellen und mit eigens von der BASt entwickelten Dehnungsgebern. (Bild 
3) zeigt ein Foto des verwendeten Dehnungsgebers. Aufgrund ihrer hohen Robustheit beim Einbau, Mess-
wertstabilität über lange Messzeiträume und ihrer guten Kompatibilität mit gängigen Datenloggern und Daten-
erfassungssystemen sind vergleichbare Sensoren seither Stand der Technik und nachfolgend in einer Vielzahl 
von Projekten verwendet worden, siehe auch (Bild 4). Die Anordnung der Dehnungsgeber erfolgte halbseitig, 
mit einem Abstand von 1 m zur Dammachse und in einem Abstand von 2 m zueinander. Über die Basisbreite 
des Dammes von 20 m wurden somit 9 Dehnungsgeber installiert. 
 

 
 
Bild 3: Induktiver Wegaufnehmer zur Messungen von Verformungen an hochzugfesten Geo-

kunststoffen, Blume [8] 
 
 

 
Bild 4: Marktüblicher induktiver Wegaufnehmer zur Messungen von Verformungen an hochzug-

festen Geokunststoffen, Glötzl-Baumesstechnik [10] 
 
 
 
4.2 Bauablauf 
 
Die Errichtung des 4,5 m hohen s.g. Referenzabschnittes (RA), auf den im Folgenden näher eingegangen 
werden soll, erfolgte stufenweise in 5 Schüttlagen mit einer Lagenstärke von 1,5 m, 0,9 m, 0,7 m, 0,7 m und 
0,7 m. 
(Bild 5) zeigt eine Darstellung der Referenzdammes mit der Kennzeichnung der 5 Schüttstufen bis zum Errei-
chen der vorgesehenen Schütthöhe. Nach ca. 15 Monaten Liegezeit erfolgte eine weitere Belastung in Form 
einer zusätzlichen Schüttung von etwa 2 m Mächtigkeit. Nach einer weiteren Liegezeit von ca. 20 Monaten 
erfolgten dann der Abtrag der Zusatzbelastung und die Profilierung des Dammes auf die erforderliche Gradi-
entenhöhe, insgesamt etwa 3,75 m. Im Oktober 1990 wurde die Bundesstraße B 211 für den Verkehr freige-
geben. 
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Bild 5: Referenzabschnitt (RA) mit Darstellung der Schüttstufen und Position der Dehnungsge-

bern, B 211 Großenmeer, (reproduziert gem. [8])  
 
 
4.3 Messergebnisse am Referenzabschnitt 
 
4.3.1 Grundlagen 
 
Wie einleitend beschrieben, steht mit dem s.g. „Großversuch zum Tragverhalten textiler Bewehrung unter 
einer Dammaufstandsfläche an der B 211 bei Großenmeer“ ein Langzeitmonitoring zur Verfügung, welches 
zumindest für diese Bauweise herausragenden Stellenwert besitzt. Bis zum Zeitpunkt der letzten Auslesung 
stehen somit seit nunmehr 33 Jahren Messwerte zur Verfügung. Vor den in Abschnitt 3 genannten Zusam-
menhängen sollen im Folgenden die Ergebnisse der Dehnungsmessungen am Bewehrungsgewebe vorge-
stellt werden. 
 
4.3.2 Auslesezeitpunkte 
 
Die Auslesung der Dehnmessgeber erfolgte für die erste Schüttlage 4 Tage nach dem Einbau und für alle 
weiteren Schichten jeweils 30 Tage nach Einbau der Bodenschicht. Bis 2001 erfolgten die Messungen da-
nach einmal jährlich, ab dann nur zu ausgewählten Terminen und zwar in 2004, 2009 und 2010. Die letzte 
Messung erfolgte in 2019. 
 
4.3.3 Ergebnisse der Dehnungsmessung 
 
(Bild 6) zeigt die Ergebnisse der Dehnungsmessung am Referenzabschnitt für den Beobachtungszeitraum 
von 1986 bis 2019. Vor dem Hintergrund einer besseren Übersichtlichkeit wurden dabei 7 markante Messzeit-
punkte ausgewählt. Die erste Messkurve zeigt die Dehnung des Gewebes im Jahr 1986, nach Aufbringen der 
ersten Aufschüttung von 4,5 m. Die Dehnung des Gewebes beträgt in dieser Phase ca. 4,0 %. Im Verlauf der 
weiteren Aufschüttung steigt diese erwartungsgemäß weiter an und erreicht für den in der Dammachse lie-
genden Dehnungsgeber zu Beginn der nachfolgenden Liegezeit (Mitte 1987) einen Wert von ca. 6,5 %. Im 
Laufe der 15 Monate andauernden Konsolidationsphase steigt die Dehnung dann um weniger als ca. 0,3 % 
an bevor diese für den in Dammachse liegenden Aufnehmer nach Aufbringen der Zusatzbelastung nochmals 
auf einen Wert von maximal ca. 7,3 % ansteigt. Im Zuge der ca. 20 Monate andauernden Liegezeit steigt die 
Dehnung geringfügig auf einen Wert von ca. 7,5 %. Im Randbereich des Dammes ist hingegen festzustellen, 
dass die Dehnungen der Bewehrung mit fortschreitender Überschüttung und Liegedauer abnehmen. Nach 
Abtrag der Zusatzlast ist nur im äußeren Bereich der Dammschulter eine merkliche Reduzierung der Dehnung 
zu beobachten (siehe Messwertkurve von 1990), in Dammachse und Böschungsmitte hingegen ist keine merk-
liche Reduzierung, bzw. über die seit Baufreigabe bis zum Zeitpunkt der letzten Auslesung (2019) andauernde 
Nutzungsphase ein minimaler Anstieg festzustellen. Trotz erheblich reduzierter Einwirkung und fortschreiten-
der Konsolidierung bleibt die Dehnung des Gewebes in diesem Bauwerksbereich quasi konserviert. 
(Bild 7) zeigt die Auslesung des Dehnungsgebers in Dammachse zusammen mit der dort gemessenen Set-
zung über die Zeit. In dieser Darstellung ist deutlich zu erkennen, dass Setzung und Dehnung direkt korres-
pondieren und nach Verkehrsfreigabe im Verhältnis nur unmerklich zunehmen. 
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Bild 6: Dehnungsmessungen an der Basisbewehrung im (RA), Darstellung für ausgewählte Zeit-

punkte nach Baubeginn, B 211 Großenmeer, [8] (reproduziert)  
 

 
Bild 7: Dehnungsmessung an der Basisbewehrung, Schütthöhe und Setzung im (RA), Darstel-

lung für Sensor in Dammachse, B 211 Großenmeer, [8] (reproduziert)  
 
 
4.4 Ableitung der aktivierten Zugkraft auf Grundlage der Dehnungsmessungen 
 
Wie in Abschnitt 3 bereits ausgeführt, erfolgt die Ermittlung der aktivierten Zugkraft der Geokunststoffbeweh-
rung mit Hilfe der materialspezifischen Zugkraft-Dehnungskurven. Für die in der Dammachse ausgelesene 
maximale Dehnung von 7,3 % würde sich ohne Kenntnis der Belastungshistorie und Berücksichtigung des 
elastoplastischen Materialverhaltens für das verwendete Bewehrungsprodukt (Stabilenka® 400) eine Zugkraft 
von ca. 360 kN/m, bzw. ein Auslastungsgrad von etwa 85 % bezogen auf den Mittelwert der tatsächlich ge-
prüften Kurzzeitzugfestigkeit (360 kN/m / 425 kN/m) ergeben. Unter der Annahme, dass diese ungewöhnlich 
hohe Auslastung über die Dauer der etwa 20 Monate lagen Schüttpause konstant bliebe, hätte die Bewehrung 
längst einen Kriechbruch erleiden müssen. Da solches Versagen nicht beobachtet wurde, liegt nahe, dass die 
vom Dehnungsgeber ausgelesene Verformung der Bewehrung einen sukzessiven, im Zuge der Aufschüttung 
eingetretenen Anteil an Kriechdehnung beinhaltet. In (Bild 8) ist in die Isochronenkurve des verwendeten Ge-
okunststoffes eingetragen, welche Auslastung der Bewehrung sich ergeben würde, wenn die beobachtete 
Gesamtdehnung schrittweise über den Zeitraum von 20 Monaten erreicht würde. Der Pfad von Dehnung und 
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Kraft, bzw. Auslastungsgrad über diese Zeit, ließe sich unter Einbeziehung aller einzelnen Schüttstufen theo-
retisch noch feiner auflösen, so dass sich unter Annahme konstanter Auslastungsgrade für die jeweiligen 
Schüttstufen quasi ein abgetreppter Verlauf des als gestrichelter Pfeil dargestellten Anstiegs der Dehnung 
ergeben würde. Unklar bliebe dabei aber nach wie vor, ob und wenn ja, wieviel Einfluss der Zuwachs der 
Scherfestigkeit des Weichbodens hat und wie bisher unberücksichtigte Relaxations- und Kriechprozesse der 
Bewehrung bei gleichbleibender Dehnung sich gegenseitig beeinflussen. Wie im konkreten Beispiel an der B 
211, bliebe insbesondere offen, welche Kraft in der Bewehrung aktiviert ist, wenn die äußere Einwirkung durch 
Abtrag der Dammschüttung signifikant reduziert wird. Welches Verhalten man bei einem dem in Großenmeer 
vergleichbaren Bewehrungsprodukt bei einer starken Be- und nachfolgenden Entlastung erwarten würde, 
wurde in einem separaten Laborversuch simuliert. (Bild 9) zeigt die Zugkraft-Dehnungskurve für die Beweh-
rung, welche innerhalb kurzer Zeit (ca. 1,5 Minuten) zunächst bis auf eine Dehnung von 7 % verformt wurde. 
Die zur Erhaltung dieser Dehnung zugehörige Zugkraft fiel innerhalb von ca. 10 Minuten von zunächst 280 
kN/m sehr rasch ab und stabilisierte sich gegen Ende der 90 Minuten bei ca. 208 kN/m. Die angefahrene 
Dehnung wurde dabei konstant gehalten. Bei einer darauffolgenden Halbierung der Zugkraft auf 104 kN/m 
reduzierte sich die Dehnung des Prüflings auf 5,2 %. Diese Dehnung wurde im Folgenden für eine Stunde 
konstant gehalten. Die Zugkraft stieg dabei zunächst von 104 kN/m auf 124 kN/m innerhalb weniger Minuten 
geringfügig wieder an und zeigte im Weiteren keine Veränderung, auf jeden Fall keine Relaxation. Im zweiten 
Teil des Versuches zog sich die Probe vielmehr wieder etwas zusammen. 
 

 
 
Bild 8: Darstellung des Belastungspfades in der Isochronenkurve der verwendeten Basisbeweh-

rung aus PET (Stabilenka®)  
 

 
 
Bild 9: Laborversuch an hochzugfestem Geogewebe aus PET (Stabilenka®) zur gleichzeitigen 

Berücksichtigung von Kriechen und Relaxation für vorgegebenen Zeit-Dehnungsverlauf  
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5 Zusammenfassung und Vorschläge für das Vorgehen bei zukünfti-
gen Projekten mit ähnlicher Aufgabenstellung 

 
Wie zuvor gezeigt, lässt sich die aktivierte Zugkraft von Geokunststoffbewehrungen im eingebauten Zustand 
allein auf Grundlage von Dehnungsmessungen nicht zuverlässig ableiten. Eine detaillierte Kenntnis der Be-
lastungshistorie und umfangreiches Wissen über das elastoplastische Verformungsverhalten der Geokunst-
stoffbewehrung unter den örtlichen Randbedingungen sind zwingend erforderlich, um wenigstens ansatzweise 
realistische Belastungsgrößen abzuleiten. Anhand eines Laborversuches konnte zumindest für das in der vor-
gestellten Fallstudie verwendete Bewehrungsprodukt Stabilenka® 400 aus hochzugfesten PET-Fasern jedoch 
festgestellt werden, dass Relaxation und Kriechen, welche die Umrechnung einer Dehnung in eine Zugkraft 
verfälschen können, in einem rel. kurzen Zeitraum nach Belastung abklingen. Der Einfluss von Relaxation ist 
insbesondere gering, wenn eine Probe zunächst stark be- und nachfolgend signifikant entlastet wird. Den 
Anspruch auf eine möglichst zutreffende Prognose außer Acht gelassen, lässt sich ferner festhalten, dass eine 
Abschätzung der aktivierten Zugkraft eher konservativ ist, wenn z.B. Relaxationsprozesse bei der Rückrech-
nung von Zugkräften aus gemessenen Dehnungen nicht berücksichtigt werden. Rückschlüsse und Vergleiche 
zu theoretisch bestimmten Zugkräften sind wissenschaftlich betrachtet jedoch unter Umständen mit einer spür-
baren Unschärfe behaftet, im Hinblick auf eine Beurteilung der Standsicherheit aber eher konservativ. 
Um der eingangs geäußerten Absicht einer etwaigen Optimierung von Bemessungsverfahren und daraus ggfs. 
resultierender Einsparungen von Bewehrungsmaterialien Rechnung zu tragen, müssen also andere Wege 
beschritten werden. Eine Möglichkeit könnte darin bestehen, zukünftig nicht nur Wegaufnehmer sondern auch 
Kraftmessdosen zu verwenden. Die Anwendung eines Kraftaufnehmers, welche eine zerstörungsfreie Appli-
kation des Sensors an Geokunststoffen ermöglicht, wurde mittlerweile zum Patent angemeldet. Unter Labor-
bedingungen wurde die Eignung dieser Messeinrichtung bereits erfolgreich demonstriert, Erkenntnisse zu ei-
ner Umsetzung im Feld stehen aber noch aus. Ferner könnte ein in-situ gemessener Verlauf der Dehnung im 
Rahmen eines Laborversuchs in Echtzeit nachgefahren werden. Auf diese Weise würden zumindest Einflüsse 
aus Kriechen und Relaxation nachempfunden werden. 
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Herausforderungen in der Ausführung von Baugrundverbesserungen in 
weichen Böden 
 
 
1 Einleitung 
 
1.1 Allgemeines 
 
Baugrundverbesserungen beinhalten eine grosse Spannweite von Verfahren und Methoden, welche zum 
Ziel haben, den anstehenden Boden durch unterschiedliche Behandlungsarten in seinen Eigenschaften zu 
verbessern. Die Art der Behandlung unterscheidet sich dabei, zwischen der Eigenverdichtung von Böden, 
dem Einmischen oder Einbringen von zusätzlichen Materialien und dem Materialersatz beziehungsweise Bo-
denaustausch. In weichen Böden wird jedoch die Eigenverdichtung gänzlich hinfällig, da sich diese feinkörni-
gen Böden aufgrund Ihrer Materialeigenschaften nicht verdichten lassen. 
 
1.2 Verfahrensübersicht zur Baugrundverbesserung in weichen Böden 
 
Die nachfolgenden Verbesserungsmethoden zielen in erster Linie auf die Anwendung in Weichböden ab und 
bilden keine abschliessende Aufzählung. Mit der Anwendung dieser Verfahren wird in den meisten Fällen 
durch die Erhöhung der Scherfestigkeit und Steigerung der Steifigkeit eine Homogenisierung des anstehen-
den Bodens erreicht. 
 

 Tiefenrüttelverfahren (z.B. Rüttelstopfverdichtung) 
 Pfahlartige, starre Tragelemente (Betonstopfsäulen, Rigid Inclusions, u.ä.) 
 Bodenverbesserung durch Vorbelastung, oft in Kombination mit Tiefendrains 
 Deep Soil Mixing 
 Düsenstrahlverfahren (Jetting) 
 Injektionen (Compaction Grouting/Verdichtungsinjektionen) 
 Baugrundvereisung 
 … 

 
1.3 Abgrenzung und Inhalt des Beitrags 
 
Der Umfang an Baumassnahmen zur Baugrundverbesserung und die Vielfalt der Anwendbarkeit würde da-
bei den Rahmen dieses Beitrags sprengen. Die weiterführenden Kapitel thematisieren ausschliesslich die 
Tiefenrüttelverfahren, insbesondere die Rüttelstopfverdichtung und die damit verbundenen Herausforderun-
gen von der Planung bis zur Ausführung. 
 

2 Tiefenrüttelverfahren: 
 
2.1 Einleitung und Grundlagen 
 
Das Bauen in Weichböden bringt aus geotechnischer Sicht in der Regel höhere Risiken mit sich. Bis dato 
war die Pfahlgründung eine dafür übliche Gründungsmethode, nicht zuletzt aufgrund der vergleichsweise 
einfachen Bemessung anhand gängiger, technischer Regelwerke. Tiefenrüttelverfahren wurden bei Grün-
dungsaufgaben in Weichböden oftmals zur Seite geschoben, da nicht klar war, bis zu welchen Grenzen der 
Bodenparameter und der Gebäudelasten eine Rüttelstopfverdichtung oder Betonstopfsäulen noch ausge-
führt werden können. 
Nachdem Tiefenrüttelverfahren in vielen Fällen eine kostengünstige und umweltverträgliche Gründungsalter-
native darstellen und darüber hinaus auch die CO2-Emissionen gegenüber anderen Verfahren deutlich ver-
ringern, lohnt sich eine nähere Betrachtung und Auseinandersetzung mit den Verfahrensgrenzen. Die Aus-
führung von Tiefenrüttelverfahren in Weichböden erfordert ein entsprechend hohes Mass an Fachkenntnis, 
sowohl im Zuge des Planungsprozesses als auch während der Ausführung und der begleitenden Qualitäts-
kontrolle. 
 
Welche Tiefenrüttelverfahren können in Weichböden überhaupt angewandt werden? 
Betrachtet man zunächst die Verfahren mit Kies als Einbaumaterial, so ist schnell klar, dass in Weichböden 
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nur eine Rüttelstopfverdichtung zur Anwendung kommen kann. Während eine Rütteldruckverdichtung defini-
tionsgemäss eine Eigenverdichtung der anstehenden, grobkörnigen Böden ist, werden bindige, nicht ver-
dichtungsfähige Böden mittels Rüttelstopfverdichtung durch den Einbau von Kiestragsäulen verbessert. 
 

 
Bild 1: Verfahrensbereich Tiefenrüttelverfahren 
 
2.2 Anwendungsgrenzen der Rüttelstopfverdichtung 
 
Die Ausführbarkeit einer Rüttelstopfverdichtung ist dabei von drei Randbedingungen abhängig: 
 

 Einer ausreichenden, seitlichen Bettung der Kiestragsäulen, damit bei Belastung der Säulen lediglich 
gebäudeverträgliche Setzungen auftreten. 

 Der Einhaltung eines Mindestabstandes zwischen den Einzelsäulen, um den Einbau der Kiestrag-
säulen im Verdrängungsverfahren bis zur notwendigen Versenktiefe auch gewährleisten zu können. 

 Der maximalen Säulenlast. 
 
Unter welchen Bodeneigenschaften ist nun keine ausreichende seitliche Bettung einer Rüttelstopfsäule mehr 
gegeben? Als Mass dafür wird die undrainierte Scherfestigkeit cu herangezogen, die grösser cu = 15 kN/m² 
sein sollte, um grössere Verformungen der Rüttelstopfsäulen bei Auflast zu vermeiden [1]. Dieser Wert 
stammt allerdings aus dem Jahr 1979 und hat sich im Lauf der Jahre als zu konservativ herausgestellt, was 
unter anderem an der Weiterentwicklung in der Gerätetechnik und der damit verbundenen höheren Ausfüh-
rungsqualität liegt [2]. Eine Vielzahl danach ausgeführter Baustellen in Weichböden sowie Modellversuche 
an der TU Kaiserslautern in Silten mit unterschiedlichem Wassergehalt haben mittlerweile gezeigt, dass 
auch bei undrainierten Scherfestigkeiten bis zu cu ≥ 5 kN/m² Rüttelstopfsäulen noch Lasten aufnehmen kön-
nen, ohne grosse Setzungen hervorzurufen [3]. 
In (Tabelle 1) ist ersichtlich, dass die Grenzwerte der undrainierten Scherfestigkeit für die Ausführung einer 
Rüttelstopfverdichtung mit cu = 5-15 kN/m² im Bereich breiiger bis hin zu flüssiger Konsistenz liegen. 
 

 
Tabelle 1: Undrainierte Scherfestigkeiten bindiger Böden verglichen mit Schlagzahlen verschie-
dener Sondertypen [4] 
 
Warum gibt es bei im Verdrängungsverfahren hergestellten Rüttelstopfsäulen einen Mindestabstand der Ein-
zelsäulen? Während der Tiefenrüttler in den Baugrund eindringt und im Anschluss das Kiesmaterial in den 
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Baugrund stopft, verdrängt er diesen. Der unmittelbar umgebende Boden wird seitlich verdrängt und kurzfris-
tiger Porenwasserüberdruck entsteht. Durch den Widerstand des Bodens gegenüber der aufgebrachten 
Kraft des Tiefenrüttlers, ist nur eine teilweise seitliche Verschiebung des bindigen Bodens möglich. Der ver-
bleibende Verdrängungsanteil bildet sich als Hebung des Baugrundes und damit der Arbeitsebene aus. Ein 
ungenügender Abstand der Rüttelstopfsäulen bzw. Rüttelzentren zueinander führt deshalb zu einem erhöh-
ten Energiebedarf bei der Verdrängung des Baugrundes und damit zu einem erschwerten Eindringen. Basie-
rend auf unserer Erfahrung ermöglicht die Einhaltung von Mindestabständen der Säulenzentren von etwa 
1.50m in den meisten Böden noch eine ausreichende Versenkbarkeit des Tiefenrüttlers. 
 

 
Bild 2: Mindestabstände der Säulen bei der Rüttelstopfverdichtung 
 
Wie gross darf die maximale Belastung einer Rüttelstopfsäule inklusive des umgebenden Bodenkörpers 
sein? Nachdem es bei der „Überlastung“ von Rüttelstopfsäulen zu keinem plötzlichen Systemversagen 
kommt, sondern das Versagen sich in exponentiell grösser werdenden Setzungen manifestiert, gibt es keine 
exakte Angabe von Grenzwerten der Maximallast. Die jedem Säulen-Bodenkörper zugeordnete charakteris-
tische Gebäudelast hängt von den Bodenparametern ab, vor allem dem cu-Wert, und weiters der Grössen-
ordnung an Setzungen, die man dem Gebäude zumuten kann. Erfahrungsgemäss wird die einer Rüttelstopf-
säule inkl. dem umgebenden Bodenkörper zugeordneten charakteristischen Maximallast in Weichböden bei 
150-250 kN liegen, während bei hohen cu-Werten auch bei 300-350 kN Säulenlast die zugehörigen Setzun-
gen noch in einem absolut verträglichen Rahmen sein können (Bild 3). 
 

 
Bild 3: Richtwerte für die von einer Rüttelstopfsäule inkl. umgebendem Bodenkörper aufnehm-

bare charakteristische Last in Abhängigkeit der undrainierten Scherfestigkeit bzw. der 
Konsistenz des umgebenden Bodens 

113



Timo Ackermann et al. Herausforderung in der Ausführung von Baugrundverbessrungen in weichen Böden 

Geotechnik Schweiz Frühjahrstagung 2022 Geotechnische Herausforderungen bei weichen Böden 

 
2.3  Pfahlähnliche Gründungselemente hergestellt im Tiefenrüttelverfahren 
 
Unter pfahlähnliche Gründungselemente die im Tiefenrüttelverfahren hergestellt werden, versteht man bei-
spielsweise Betonstopfsäulen. Durch den Einbau von Beton als Säulenmaterial weisen diese Produkte im 
Gegensatz zu Kiessäulen eine höhere Tragfähigkeit auf.  
 
Die Frage wieso diese Produkte nicht standardmässig in weichen Böden angewandt werden, lässt sich auf-
grund von erhöhten Risiken bei nicht fachgerechter Ausführung oder ungünstiger Planung beantworten.  
 
In sehr plastischen Weichböden, die eventuell noch wassergesättigt sind, gibt es in der Regel beim Herstel-
lungsvorgang von Rüttelstopf- oder Betonstopfsäulen im Verdrängungsverfahren grössere Hebungen des 
Arbeitsplanums. Das verdrängte Bodenvolumen kann hier nicht mehr durch eine Reduktion des Hohlraum-
gehalts des Bodens und im Fall von Betonstopfsäulen auch nicht mehr durch den Abbau von Porenwasser-
überdrücken über die drainagierenden Kiessäulen kompensiert werden, sondern stellt sich zu einem grossen 
Teil als Hebung des Arbeitsplanums ein. Durch das flächige Heben des Arbeitsplanums kann es hier zum 
Bruch bereits erhärteter Betonstopfsäulen durch Abreissen kommen, was im Fall von Kiessäulen bzw. weni-
ger plastischer Böden nicht passieren kann. 
 
Tendenziell ist die Ausführung von Betonstopfsäulen in sehr plastischen Weichböden also mit höheren Risi-
ken verbunden als jene von Rüttelstopfsäulen. Jedoch können diese Ausführungsrisiken in der Praxis durch 
sorgfältige Ausführung und deren Kontrollen auf ein Minimum reduziert werden. In der Planung kann der 
Säulenabstand in solchen Böden entsprechend vergrössert werden, um die Risiken zu minimieren. Die Säu-
lenabstände und -durchmesser müssen so gewählt werden, dass nur eine geringe gegenseitige Beeinflus-
sung benachbart hergestellter Säulen vorherrscht. Nach unserer Erfahrung ist dies bei Abständen > 1.50 m 
bis 1.80 m gegeben. Bei Unsicherheiten muss dieser Abstand in Versuchsfeldern verifiziert werden. 
 
2.4 Gebrauchstauglichkeitsnachweis nach Priebe 
 
Die Bemessungsmethode nach Priebe wurde vorrangig für die Rüttelstopfverdichtung entwickelt und „be-
zieht sich auf die verbessernde Wirkung von Stopfsäulen in einem Baugrund, der ansonsten gegenüber dem 
Ausgangszustand unverändert ist“ (Priebe, 1995) [5]. Die Steifigkeit des Baugrundes wird rechnerisch im 
Mittel durch den Einbau von Kiestragsäulen verbessert wodurch sich die auftretenden Setzungen reduzie-
ren. Das Bemessungsverfahren nach Priebe ist hinreichend bekannt, weshalb darauf nicht näher eingegan-
gen wird. 
 
Den grössten Einfluss auf das Ergebnis des Verbesserungswertes bei Priebe haben der Säulendurchmesser 
und der Ausführungsraster, da sie das Flächenverhältnis zwischen der Stopfsäule und dem zugeordneten 
Bodenkörper As/A bestimmen. 
 
Bei der Bemessung wird zuerst der ausführbare Säulendurchmesser abgeschätzt und in die Rechnung ein-
gesetzt. Es muss jedoch klar sein, dass der Säulendurchmesser einer im Verdrängungsverfahren hergestell-
ten Rüttelstopfsäule nicht beliebig wählbar ist, um einen bestimmten Verbesserungswert zu erhalten, son-
dern in erster Linie vom anstehenden Boden abhängt. Je weicher ein bindiger Baugrund ist, desto grösser ist 
auch der maximal herstellbare Säulendurchmesser. Während in Weichböden Säulendurchmesser bis zu 
80 cm erreicht werden können, so bewegen sich diese bei herkömmlichen, bindigen Böden eher bei 50-
70 cm. 
 
Sollte bei einem Projekt ein höherer Verbesserungswert bzw. geringere Setzungen notwendig sein, so kann 
der Säulenraster entsprechend verringert werden. Dies funktioniert jedoch auch nur, wie in 2.2 erläutert, bis 
zu einem gewissen Grenzwert. Falls die Setzungsanforderungen dann noch nicht erfüllt sind, kann das 
Gründungssystem gewechselt werden, indem beispielsweise pfahlartige Gründungselemente mit höherer 
Säulensteifigkeit oder Tiefgründungselemente ausgeführt werden. 
 
In der praktischen Ausführung der Rüttelstopfverdichtung auf der Baustelle kommt es in der Regel zu Effek-
ten, die in der Bemessung nach Priebe nicht bzw. nur in geringem Mass berücksichtigt sind. 
 
Beim Versenken des Tiefenrüttlers in den Baugrund wird bei mäklergeführten Trägergeräten ein Teil des 
Gerätegewichtes aktiviert, um den Rüttelstrang mit dieser zusätzlichen Auflast zu belasten. So wird der Bau-
grund in der Sohlfläche der zukünftigen Kiestragsäule vorbelastet und auch während des Herstellvorganges 
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die Rüttelstopfsäule in Schritten mit einer Vorlast belastet. Mittels höheren Aktivierkräften hergestellte Rüt-
telstopfsäulen führen somit zu geringeren Setzungen im Vergleich zu Herstellungsvarianten ohne oder mit 
geringer Aktiviermöglichkeit. 
Diese Effekte und das Aufbringen einer Aktivierkraft im Zuge der Herstellung, stellen somit zusätzliche Si-
cherheiten dar, die bei der Bemessung nach Priebe unberücksichtigt sind. 
 
2.5 Planung von Bauabläufen und Randbedingungen auf der Baustelle 
 
2.5.1 Allgemein 
 
Gut gewählte Bauabläufe tragen zu einer erfolgreichen Ausführung mit geringen Schnittstellen und Abhän-
gigkeiten mit anderen Gewerken oder ausführenden Firmen bei. Um nach Optimierungsprozessen die Quali-
tätsziele sicher zu erreichen, gibt es einige Grundsätze schon in der Planung zu beachten.  
 
2.5.2 Arbeitsebene / Planum 
 
Eine tragfähige, gut verdichtete und entwässerte Arbeitsebene dient in erster Linie der Arbeitssicherheit und 
dies wetterunabhängig. Gerade in weichen Böden ist die natürliche Drainage des Bodens meistens nicht 
ausreichend vorhanden und der weiche Untergrund wird unter den konzentrierten Lasten der Gerätschaften 
in Mittleidenschaft gezogen. Bei diesen Grundlagen darf nicht gespart werden, hingegen ist die Nutzung von 
Synergien oder Mehrfachverwendung der Arbeitsebene in unserem Interesse eines ökologischen Material-
kreislaufs und kann auch als Chance verstanden werden.  
 
Bei der Wahl der Schüttmaterialien ist auf gut verdichtbare grobkörnige und im Idealfall gebrochene Materia-
lien zu achten. Sofern die umwelttechnischen Randbedingungen es erlauben, eignet sich Betonrecyclingma-
terial sehr gut. Der Einbau eines trennenden und bewehrenden Geogewebes bis 300 g/m2 ist zwingend er-
forderlich. Die Mächtigkeit der Arbeitsebene liegt üblicherweise im Bereich von ca. 40 cm, ist jedoch von den 
vorherrschenden Bodenbedingungen sowie dem gewählten Baugerät abhängig und kann auch dicker erfor-
derlich werden. 
 
2.5.3 Bauablauf 
 
Mit den Antworten der folgenden Fragen steht der richtigen Wahl der Höhenlage der Arbeitsebene und somit 
des Bauablaufs Nichts im Wege: 
 
Wo liegt mein Gründungshorizont?  
Ist eine Baugrube erforderlich? 
Welche Art der Baugrubensicherung kommt zum Einsatz (Böschung / vertikaler Verbau)? 
Neigen die Bodeneigenschaften zu grossen Verformungen (weiche, bindige Böden)? 
Wo liegt der Grundwasserspiegel? 
Sind Grundwasserabsenkungen geplant? 
 
Zusammengefasst kann bei weichen Böden und einem Grundwasservorkommen im Bereich des Grün-
dungsniveaus davon ausgegangen werden, dass die Wahl einer hochliegenden Arbeitsebene und der Reali-
sierung von Leerstrecken die beste Wahl darstellt. Wird im Weiteren der lichte Abstand vom Rüttleransatz-
punkt zu einem vertikalen Hindernis geringer als 2.20 m, ist die Ausführung von einer höheren Arbeitsebene  
ebenfalls ratsam beziehungsweise erforderlich. Als Chance kann die gemeinsame Nutzung der Arbeits-
ebene für den Einbau von vertikalen Baugrubenverbauten wie Spundwände oder ähnlichem gesehen wer-
den.  
Bei der Ausbildung von Leerstrecken wird üblicherweise das Zugabematerial ohne Stopfvorgang lose ver-
füllt. Der zeitliche Mehraufwand und der Materialbedarf ist somit überschaubar, jedoch bei der Gerätewahl 
und der maximalen Versenktiefe zu berücksichtigen. Als positiver Nebeneffekt wird das Risiko von Hebun-
gen der Arbeitsebene (vgl. Kapitel 2.2) infolge der Verdrängung von Weichböden minimiert und somit fallen 
keine zusätzlichen Kosten für Mehraushub an.  
 
Wird das Bauvorhaben in einer frei geböschten Baugrube und mit tiefliegendem Grundwasserspiegel reali-
siert, kann trotz geringerer Versenktiefen nicht zwingend von einer linearen Reduktion der Arbeitszeit ge-
sprochen werden. Hindernisse, wie ein- und ausspringende Baugrubenecken oder enge Platzverhältnisse 
können die Leistung ebenso mindern. Als grosser Vorteil einer tiefliegenden Arbeitsebene kann die zusätz-
lich vorhandene Lastverteilschicht mit gut verdichtbarem Material betrachtet werden. Nebst der besseren 
Lastausbreitung werden die nachfolgenden Bauprozesse in den weichen Böden ebenfalls begünstigt. 
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3 Herausforderung in der Ausführung 
 
3.1 Qualitätskontrolle 
 
3.1.1 Allgemeines 
 
Bei einer Rütteldruckverdichtung in grobkörnigen Böden ist ein einfacher Qualitätsnachweis mittels Sondie-
rungen im anstehenden Boden vor und nach erfolgter Tiefenverdichtung einfach möglich. Im Fall einer Rüt-
telstopfverdichtung und weiterführend auch pfahlartigen Gründungselementen, die im Tiefenrüttelverfahren 
hergestellt werden, lässt sich die relative Verbesserung eines bindigen Bodens mit solch einfachen Mitteln 
nicht nachweisen. Erforderlich dazu sind entweder Grossbelastungsversuche oder Messungen am fertigen 
Bauwerk [6]. 
Auch sind Lastplattenversuche, wegen deren geringer Wirkungstiefe, zwar für die Bestimmung der Steifigkeit 
oberflächennaher Schichten geeignet, nicht jedoch für die Qualitätskontrolle von tiefreichenden Rüttelverfah-
ren. Warum? 
Der Tiefenrüttler verdrängt den anstehenden Boden seitlich. Durch die Bodenauflast in der Tiefe stellt sich 
ein Gegendruck gegen die Rüttlerkraft und damit ein erhöhter Spannungszustand ein. Dadurch wird ein star-
ker Verbund zwischen Säule und Boden erzeugt. Im oberflächennahen Bereich von ca. 0.5 m bis 1 m unter 
der Arbeitsebene ist eine Bodenauflast nur in geringem Mass vorhanden, weshalb dieser Spannungszustand 
niedriger ausfällt und stattdessen eine Bewegung in Richtung Geländeoberfläche (Hebung) auftritt. Die Qua-
lität des oberflächennahen Bodens zwischen den Bodenverbesserungselementen verbleibt deshalb nahezu 
im Urzustand des anstehenden Bodens. Dies ist allerdings auch genau jener Bereich, den auch Lastplatten-
versuche im Stande sind zu testen. 
In der Praxis wird der oberflächennahe Bereich nach erfolgter Rüttelstopfverdichtung mittels Oberflächenver-
dichtungsgeräten, wie zum Beispiel Walzen, nachverdichtet. 
 
3.1.2 Herstellprotokolle 
Das einfachste Mittel der Qualitätskontrolle von Tiefenrüttelverfahren in bindigen Böden ist das Tiefenschrei-
berprotokoll, das standardmässig für jeden einzelnen Punkt während der Produktion von einem Datenerfas-
sungscomputer im Trägergerät erstellt wird. 
Neben der Versenktiefe, der Herstellungsdauer und der benötigten Verdichtungsenergie kann erweitert auch 
die Anpresskraft bzw. Aktivierkraft des Trägergerätes aufgezeichnet werden. Selbst die ungefähre Material-
einbaumenge je Tiefenstufe ist in den Protokollen ersichtlich. Diese kann im Zeit-Tiefendiagramm anhand 
der Füllvorgänge bei bekannter Zugabemenge je Füllvorgang abgeschätzt werden (violett in Bild 4). 
 
In bindigen Böden ist bei der Ausführung eines Tiefenrüttelverfahrens damit zu rechnen, dass die benötigte 
Energie, um den anstehenden Boden bei den einzelnen Verdichtungsschritten zu verdrängen, durch ent-
sprechende Ampere-Spitzen im Bereich 1 (Bild 4) ersichtlich ist. Die Grösse dieser Amperespitzen hängt in 
erster Linie vom anstehenden Baugrund und dem eingesetzten Tiefenrüttler ab. Im Fall von Weichböden ist 
der anstehende Baugrund sehr leicht zu verdrängen und hohe Amperewerte bleiben deshalb aus (siehe 
Bild 4 gelber Bereich). 
In diesem Fall kann als nächste Ebene in der Qualitätssicherung die Aktivierkraft im Bereich 2 (Bild 4) heran-
gezogen werden. Das ist jene Kraft, die vom Trägergerät bei jedem Herstellungsschritt vertikal auf den Rütt-
lerstrang ausgeübt wird und somit für eine Vorbelastung der gesamten Säule während des Herstellvorgan-
ges sorgt. Das Eigengewicht des Rüttlerstranges bleibt dabei sogar noch unberücksichtigt, trägt aber zusätz-
lich zur Vorbelastung bei. Die Grössenordnung der Aktivierkraft ist vom eingesetzten Trägergerät abhängig 
und tendenziell aufgrund deren Kinematik bei Mäklergeräten deutlich höher als bei Hydraulikbaggern mit 
Auslegern. 
 
In extremen Weichböden kann auch die Aktivierkraft sehr niedrig ausfallen und damit kaum Aufschluss über 
die Säulenqualität geben. Dann begibt man sich auf die letzte Ebene des Tiefenschreiberprotokolls und er-
rechnet über die Füllvorgänge des Zeit-Tiefendiagramms im Bereich 3 (Bild 4 und Bild 5) und der zugehöri-
gen Materialeinbaumenge den mittleren, hergestellten Säulendurchmesser. Dieser kann mit dem der Be-
messung zugrundeliegenden Säulendurchmesser verglichen werden und damit eine Übereinstimmung si-
chergestellt werden. 
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Bild 4: Beispielhaftes Tiefenschreiberprotokoll einer Rüttelstopfsäule mit Weichschicht 
 
Ist der rechnerisch angesetzte Säulendurchmesser in der Ausführung erreicht worden, so entspricht die Aus-
führungsqualität der Säule immer noch dem Gebrauchstauglichkeitsnachweis nach Priebe [5] solange das 
Säulenmaterial entsprechend verdichtet ist, um den in der Bemessung angesetzten Materialparametern zu 
entsprechen. Eine hohe Stromaufnahme und Aktivierkraft stellen im Vergleich zur Bemessung zusätzliche 
Sicherheiten dar, die jedoch real zu geringeren Setzungen der Gebäude führen. 
 
3.1.3 Moderne Datenauswertungssysteme 
 
Bei grösseren Baustellen und damit einer Vielzahl an Tiefenschreiberprotokollen ist die Qualitätsüberprüfung 
aller Einzelsäulen entsprechend zeitaufwendig und der Überblick über zeitliche und räumliche Zusammen-
hänge der Herstellungsparameter verschiedener Säulen geht rasch verloren. Deshalb bedienen sich Fach-
unternehmen in der Regel verschiedener Datenauswertungssysteme, die einen guten Überblick über die 
Ausführungsqualität bieten und den Arbeitsaufwand der Projektbeteiligten in der Qualitätssicherung reduzie-
ren. 
Ein gängiges System ist beispielsweise VibroScan©, das einzelne Herstellungsparameter, wie die Versenk-
tiefe oder die benötigte Verdichtungsenergie aller hergestellten Elemente in 2D- und 3D-Ansichten darstellen 
kann. 
Neuere Datenauswertungssysteme bieten die Möglichkeit gleichzeitig mehrere Herstellungsparameter zu 
betrachten und automatisch Abnormitäten in den Protokollen zu finden und aufzuzeigen. Die Detailschärfe 
ist dabei weit grösser geworden. Beispielsweise können einzelne Verdichtungsschritte innerhalb von Säulen 
oder Tiefenstufen gesondert betrachtet werden und mit denen anderer Säulen verglichen werden kann. So 
kann der Fokus der Qualitätskontrolle auf „Ausreisser“ gerichtet werden, während qualitativ einwandfreie 
Punkte nicht mehr im Detail betrachtet werden müssen. 
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Bild 6: Beispielhafte Überprüfung der Länge einzelner Verdichtungsschritte an allen Rüttelstopfsäu-
len einer Baustelle. Die Ringe markieren Ausreisser, bei denen bei einzelnen Verdichtungsschritten 
grosse Ziehstrecken des Rüttlers gefunden wurden. 
 

4 Schlusswort 
 
Der Zeitgeist zur Einsparung von CO2-Emissionen hat den Bausektor vor einigen Jahren ebenfalls erreicht. 
Gerade mit der Bestrebung den Zementverbrauch zu reduzieren und lokale Gegebenheiten in der Material-
verfügbarkeit der Kreislaufwirtschaft zu berücksichtigen, ist die Zeit gekommen sich ernsthafte Gedanken, 
über Alternativen zur langjährige Praxis von Gründungsmassnahmen anzustellen und die Chancen und 
Möglichkeiten von Baugrundverbesserungen mit dem anstehenden Boden zu nutzen. Um den hohen Anfor-
derungen an den Grundwasserschutz gerecht zu werden, ist die Baugrundverbesserung im Rüttelstopfver-
fahren ebenfalls eine sehr gut verträgliches Verfahren, da die Durchlässigkeit des Baugrunds gegenüber 
herkömmlichen Systemen nur sehr gering beeinflusst wird und dabei nur natürliche Baustoffe verwendet 
werden. Mit einer seriösen Planung, gezielter Risikobetrachtung und fundierter Erfahrung in der Ausführung, 
sind Baugrundverbesserungsmannshamen wie die Rüttelstopfverdichtung eine langerprobte und zuverläs-
sige Art die auch in weichen Böden angewandt werden können. 
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